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Introducción 





Ananda 


Por donde quiera que el hombre camine y observe siempre encontrará a su paso una 
infinidad de obstáculos los cuales impedirían el normal traslado de un lugar a otro ya sea a 
personas, animales o cosas. Dichos obstáculos podrán ser salvados por todo tipo puentes 
muchos de los cuales a veces cruzamos sin darnos cuenta incluso de su presencia o 


existencia, amenos claro que sea un ejemplar muy particular que llame nuestra atención. 


Hay muchos puentes que son dignos de ver, incluso los menos favorecidos, si 
nosotros sabemos observarlos y cómo observarlos. El objetivo de este texto es ayudar a 
conocer y aprender los aspectos mas importantes relacionados con los puentes, explicando 
en lenguaje simple, algunas de las características de su diseño y construcción. 


Los aspectos técnicos serán tratados detalladamente, no obstante es seguro que el 


estudiante aplicado encontrará cosas interesantes en esta herramienta. 


Hay muchas cosas interesantes para observar, especialmente cuando sabes algo 
sobre ellos. Desde cualquier punto de vista, la observación de puentes es una afición 
atractiva a lo largo de todo el mundo y es así que nosotros te enseñaremos a distinguir los 
distintos tipos existentes y además a calcularlos ya que quizás el siguiente puente que 
cruces este hecho por ti mismo. 
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Capítulo 1. Historia y Definición 


CAPITULO 1 
DORIA FINIGI 
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A través de la historia los puentes han ido evolucionando de una manera sorprendente, 
comenzando desde pequeñas troncas, hasta las maravillosas estructuras y diseños que ahora 
podemos observar y hasta incluso imaginar. 


Fotografía Puente George Washington: (New York, USA), construido en 1931. 


1.1. Historia. 

El arte de construir puentes tiene su origen en la misma prehistoria (ver figura 1.1 y 
1.2). Puede decirse que nace cuando un buen día se le ocurrió al hombre prehistórico 
derribar un árbol en forma que, al caer, enlazara las dos riberas de una corriente sobre la 
que deseaba establecer un vado. La genial ocurrencia le eximía de esperar a que la caída 
casual de un árbol le proporcionara un puente fortuito. También utilizó el hombre primitivo 
losas de piedra para salvar las corrientes de pequeña anchura cuando no había árboles a 
mano. En cuanto a la ciencia de erigir puentes, no se remonta más allá de unos siglo y nace 
precisamente al establecerse los principios que permitían conformar cada componente a las 
fatigas a que le sometieran las cargas. 
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El arte de construir puentes no experimentó cambios sustanciales durante más de 
2000 años. La piedra y la madera eran utilizadas en tiempos napoleónicos de manera 
similar a como lo fueron en época de julio Cesar e incluso mucho tiempo antes. Hasta 
finales del siglo XVIII no se pudo obtener hierro colado y forjado a precios que hicieran de 
él un material estructural asequible y hubo que esperar casi otro siglo a que pudiera 
emplearse el acero en condiciones económicas. 









Puente colgante 

El antiguo puente de bejucos 
trenzados, sobre un abismo de 
montaña o un río, es el prototi- 
po del puente colgante, cuyo 
piso se halla suspendido de re- 
cios cables colgantes, 


Figura 1.2. Primer tipo de puente colgante 


Al igual que ocurre en la mayoría de los casos, la construcción de puentes ha 
evolucionado paralelamente a la necesidad que de ellos se sentía. Recibió su primer gran 
impulso en los tiempos en que Roma dominaba la mayor parte del mundo conocido. A 
medida que sus legiones conquistaban nuevos países, iban levantando en su camino puentes 
de madera más o menos permanentes; cuando construyeron sus calzadas pavimentadas, 
alzaron puentes de piedra labrada. La red de comunicaciones del Imperio Romano llegó a 
sumar 90000 Km. de excelentes carreteras. 
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A la caída del Imperio Romano, sufrió el arte un gran retroceso, que duró más de 
seis siglos. Si los romanos tendieron puentes para salvar obstáculos a su expansión, el 
hombre medieval vio en los ríos una defensa natural contra las invasiones. El puente era, 
por tanto, un punto débil en el sistema defensivo en la época feudal. Por tal motivo muchos 
puentes fueron desmantelados y los pocos construidos estaban defendidos por 
fortificaciones (Fotografía 1.1). A fines de la baja Edad Media renació la actividad 
constructiva, principalmente merced a la labor de los Hermanos del Puente, rama 
benedictina. El progreso continuó ininterrumpidamente hasta comienzos del siglo XIX. 

La locomotora de vapor inició una nueva era al demostrar su superioridad sobre los 
animales de tiro. La rápida expansión de las redes ferroviarias obligó a un ritmo paralelo en 
la construcción de puentes sólidos y resistentes. Por último, el automóvil creó una demanda 
de puentes jamás conocida. Los impuestos sobre la gasolina y los derechos de portazgo 
suministraron los medios económicos necesarios para su financiación y en sólo unas 
décadas se construyeron más obras notables de esta clase que en cualquier siglo anterior. El 
gran número de accidentes ocasionados por los cruces y pasos a nivel estimuló la creación 
de diferencias de nivel, que tanto en los pasos elevados como en los inferiores requerían el 
empleo de puentes. En una autopista moderna todos los cruces de carreteras y pasos a nivel 
son salvados por este procedimiento. 







Torres de 
defensa y 
aduana 


Pretil 


Tajamares 


Fotografía 1.1. Puente Fortificado 
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1.2. Definición de puentes. 

En razón del propósito de estas estructuras y las diversas formas arquitectónicas 
adoptadas se pueden definir como; “obras de arte destinadas a salvar corrientes de 
agua, depresiones del relieve topográfico, y cruces a desnivel que garanticen una 
circulación fluida y continua de peatones, agua, ductos de los diferentes servicios, 
vehículos y otros que redunden en la calidad de vida de los pueblos.” 

El puente es una estructura que forma parte de caminos, carreteras y líneas férreas y 
canalizaciones, construida sobre una depresión, río, u obstáculo cualquiera. Los puentes 
constan fundamentalmente de dos partes, la superestructura, o conjunto de tramos que 
salvan los vanos situados entre los soportes, y la infraestructura (apoyos o soportes), 
formada por las pilas, que soportan directamente los tramos citados, los estribos o pilas 
situadas en los extremos del puente, que conectan con el terraplén, y los cimientos, o 
apoyos de estribos y pilas encargados de transmitir al terreno todos los esfuerzos. Cada 
tramo de la superestructura consta de un tablero o piso, una o varias armaduras de apoyo y 
de las riostras laterales. El tablero soporta directamente las cargas dinámicas y por medio 
de la armadura transmite las tensiones a pilas y estribos. Las armaduras trabajarán a flexión 
(vigas), a tracción (cables), a flexión y compresión (arcos y armaduras), etc. La 
cimentación bajo agua es una de las partes más delicadas en la construcción de un puente, 
por la dificultad en encontrar un terreno que resista las presiones, siendo normal el empleo 
de pilotes de cimentación. Las pilas deben soportar la carga permanente y sobrecargas sin 
asentamientos, ser insensibles a la acción de los agentes naturales, viento, grandes riadas, 
etc. Los estribos deben resistir todo tipo de esfuerzos; se construyen generalmente en 


hormigón armado y formas diversas. 


1.3. Clasificación. 


. P Py * 
Los puentes pueden ser clasificados según muchas características que presentan, 


entre las clasificaciones más comunes se tienen las siguientes: 


Por su longitud : 
Puentes mayores (Luces de vano mayores a los 50 m.). (Fotografía 1.2) 
Puentes menores (Luces entre 10 y 50 m.). 
Alcantarillas (Luces menores a 10 m.). 





* Se hará una pequeña descripción de algunas características, en el capítulo 2, para algunos tipos de 
puentes. 
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Fotografía 1.2. Ponte Vedra , España 
Puentes con una luz de vano mayor a 50 metros. 


Por el servicio que presta: 
Puentes camineros. (Fotografía 1.3) 
Puentes ferroviarios. (Fotografía 1.3) 
Puentes en pistas de aterrizaje 
Puentes acueducto (para el paso de agua solamente). (Fotografía 1.4) 
Puentes canal (para vías de navegación). 
Puentes para oleoductos. 
Puentes basculantes (en zonas navegables) 
Puentes parpadeantes (en cruces de navegación) 
Pasarelas (o puentes peatonales) 
Puentes mixtos (resultado de la combinación de casos). 





Fotografía 1.3. Puente Caminero y Puente Ferroviario 
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Fotografía 1.4. Puente para acueducto construido por los romanos. 


Por el material del que se construye la superestructura: 
Puentes de madera. (figura 1.3) 





Figura 1.3. Puente con vigas longitudinales de madera 


Puentes de mampostería de ladrillo. 

Puentes de mampostería de piedra. (Fotografía 1.5.) 
Puentes de hormigón ciclópeo. 

Puentes de hormigón simple. 

Puentes de hormigón armado. 

Puentes de hormigón pretensado. 

Puentes de sección mixta. (Fotografía 1.6) 

Puentes metálicos. 
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Fotografía 1.6. Puente mixto de acero y hormigón armado. 


Por la ubicación del tablero: 
Puentes de tablero superior. (Fotografía 1.7) 
Puentes de tablero inferior. (Fotografía 1.7) 





Fotografía 1.7. Puente de Draw construido en New London con tablero inferior y superior 
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Puentes de tablero intermedio. 
Puentes de varios tableros. 


Por los mecanismos de transmisión de cargas a la infraestructura: 
Puentes de vigas. 
Puentes aporticados. (Fotografía 1.8) 





Fotografía 1.8. Puente conformado con un pórtico metálico con pilares 
inclinados. Oklahoma (USA). 


Puentes de arco. 
Puentes en volados sucesivos. (Fotografía 1.9) 





Fotografía 1.9. Puente Jucar, Cuenca, España 


Puente que es construido en volados sucesivos 
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Puentes atirantados 
Puentes colgantes. (Fotografíal.10) 





Fotografía 1.10. Puente Colgante 
Akashi-Kaiko en Kobe-Naruto - Japón 


Por sus condiciones estáticas : 
Isostáticos : 
Puentes simplemente apoyados. 
Puentes continuos con articulaciones (Gerber). 
Puentes en arco (articulados) 
Hiperestáticos: 
Puentes continuos. 
Puentes en arco. 
Puentes aporticados. 
Puentes isotrópicos o espaciales. 
Transición: 


Puentes en volados sucesivos (pasan de isostáticos a hiperestáticos). 


Por el ángulo que forma el eje del puente con el del paso inferior (o de la 
corriente de agua): 
Puentes rectos (Ángulo de esviaje 90%). 
Puentes esviajados (Ángulo de esviaje menor a 90%). 
Puentes curvos (Ángulo variable a lo largo del eje). (Fotografía 1.11) 
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Fotografía 1.11. Puente Curvo Euskalduna, Bilbao 


Por su duración : 
Puentes definitivos. 


Puentes temporales o provisionales. 


1.4. Partes de un puente. 


Se compone de las siguientes partes principales: (Ver figura 1.4): 


1.4.1. Subestructura o Infraestructura. 

Compuesta por estribos y pilares. 

Estribos, son los apoyos extremos del puente, que transfieren la carga de éste al 
terreno y que sirven además para sostener el relleno de los accesos al puente. 

Pilares, son los apoyos intermedios, es decir, que reciben reacciones de dos tramos 
de puente, transmitiendo la carga al terreno. 


1.4.2. Superestructura. 

Compuesta de tablero y estructura portante. 

El tablero, está formado por la losa de concreto, enmaderado o piso metálico, el 
mismo descansa sobre las vigas principales en forma directa Ó a través de largueros y 
viguetas transversales, siendo el elemento que soporta directamente las cargas. 
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Estructura portante o estructura principal, es el elemento resistente principal del 
puente, en un puente colgante seria el cable, en un puente en arco seria el anillo que forma 
el arco, etc. 

También son parte de esta las vigas, diafragmas, aceras, postes, pasamanos, capa de 


rodadura, en el caso de puentes para ferrocarriles se tuviera las rieles y los durmientes. 


1.4.3. Elementos intermedios y /ó auxiliares. 
Que son los elementos que sirven de unión entre los nombrados anteriormente, 
varían con la clase de puente, siendo los principales: dispositivos de apoyo, péndola, 


rotulas, vigas de rigidez, etc. y que en cada caso particular podría existir o no. 


1.5. Materiales empleados en la construcción de puentes. 
1.5.1. Para las fundaciones. 
Se pueden emplear: 

Hormigón Simple 

Hormigón Armado 

Hormigón Ciclópeo 

Mampostería de piedra 

Mampostería de ladrillo 


Es muy común que estos elementos sean ejecutados sobre pilotes debido a los 
grandes pesos que estos soportan y teniendo en cuenta que no siempre las condiciones del 


terreno serán las más optimas. 


1.5.2. Para las pilas y estribos. 
Se pueden emplear: 
Hormigón Ciclópeo. 
Mampostería de Piedra. 
Mampostería de Ladrillo. 


Estos tres primeros pueden ser usados en casos en los cuales las alturas no sean 
grandes, de no ser así se podrán usar: 
Hormigón Armado. 
Estructuras Metálicas. 
En caso de tener obras temporales estas se podrán construir con madera y / o placas 
metálicas. 
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1.5.3. Para la superestructura. 
Se pueden emplear: 
Hormigón Armado. 
Hormigón Pretensado o Postensado. 
Acero 
Madera 


También se puede usar la combinaciones de estos y otros materiales. 


1.5.4. Para los elementos intermedios. 
Se pueden emplear: 
Cartón asfáltico 
Plomo 
Acero 
Neopreno 
Neoflón 


1.6. Estudios básicos. 

Antes de proceder con el diseño del proyecto de un puente, es indispensable realizar 
los estudios básicos que permitan tomar conocimiento pleno de la zona, que redunde en la 
generación de información básica necesaria y suficiente que concluya en el planteamiento 
de soluciones satisfactorias plasmadas primero en anteproyectos y luego en proyectos 
definitivos reales, y ejecutables. 

El proyectista deberá informarse adecuadamente de las dificultades y bondades que 
le caracterizan a la zona antes de definir el emplazamiento del puente. Emplazamiento que 
deberá ser fruto de un estudio comparativo de varias alternativas, y que sea la mejor 
respuesta dentro las limitaciones (generación de información) y variaciones de 
comportamiento de los cambios naturales y provocados de la naturaleza. 

Debe igualmente especificar el nivel de los estudios básicos y los datos específicos 
que deben ser obtenidos. Si bien es cierto que los datos naturales no se obtienen nunca de 
un modo perfecto, estos deben ser claros y útiles para la elaboración del proyecto. Las 
especificaciones y metodología a seguir para la realización de los estudios básicos no son 
tratados en esta obra. Los estudios básicos deben ser realizados de acuerdo a los 
requerimientos del proyectista, por personal especializado, con experiencia, y según los 
procedimientos que se establecen en los manuales especializados de ingeniería de puentes, 
que en general son más exigentes que lo requerido para las edificaciones. 
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Como parte de los estudios básicos, es igualmente recomendable realizar un 
estudio y la inventariación de la disponibilidad de materiales, infraestructura instalada, 
mano de obra especializada, equipos, y otros que el proyectista considere de utilidad. 


1.6.1. Datos de las condiciones naturales del lugar donde se requiere construir el puente. 
1.6.1.1. Topografía. 

Debe contener como mínimo, un plano de ubicación, planimetría con curvas de 
nivel cada metro si la quebrada es profunda o más juntas si el terreno es llano ó las 
barrancas son poco definidas. Secciones transversales en el eje propuesto enlazado con el 
eje de la vía, otras aguas arriba y abajo, situadas cada 10 ó 20 metros según la necesidad, y 
condiciones topográficas, un perfil longitudinal del eje del lecho del rió en 500 metros (6 
mas según la necesidad) aguas arriba y abajo 


1.6.1.2. Hidrológia. 
Este estudio debe contener por lo menos la media anual de las precipitaciones, las 
crecidas máximas y mínimas, la velocidad máxima de la corriente, el caudal, las 


variaciones climatéricas y materiales de arrastre (palizada, témpanos de hielo, y otros). 


En los planos de puentes sobre ríos, se deben registrar siempre los niveles de agua 
(ver figura 1.4 Pág. 1-11), cuya notación presentamos a continuación: 


M.A.M.E. = Nivel de aguas máximas extraordinarias. 
N.A.M. = Nivel de aguas máximas 
N.A.O. = Nivel de aguas ordinarias 


N.A.m. = Nivel de aguas mínimas 


1.6.1.3. Geología. 

Estudio geotécnico con sondeos geofísicos y perforación de pozos en los ejes de los 
probables emplazamientos de la infraestructura, traducidos en perfiles geológicos con 
identificación de capas, espesores, tipos de suelos, clasificación, tamaño medio de sus 
partículas, dureza, profundidad de ubicación de la roca madre y todas sus características 
mecánicas. Igualmente deberá incorporarse el material predominante del lecho del río, su 
tamaño medio, la variabilidad del lecho del río, la cota mas baja de este, sus tendencias de 
socavación, y finalmente un informe en el que debe recomendarse la cota y tipo de 
fundación. 
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1.6.1.4. Riesgo sísmico *. 

Se llama riesgo sísmico a la probabilidad de ocurrencia dentro de un plazo dado, de 
que un sismo cause, en un lugar determinado, cierto efecto definido como pérdidas o daños 
determinados. En el riesgo influyen el peligro potencial sísmico, los posibles efectos 
locales de amplificación, la vulnerabilidad de las construcciones (e instituciones) y las 
pérdidas posibles (en vidas y bienes). 

El riesgo sísmico depende fuertemente de la cantidad y tipo de asentamientos 
humanos y de la cantidad e importancia de las obras que se encuentran localizados en el 
lugar. 

Las investigaciones realizadas por el observatorio de San Calixto, monitoreando la 
actividad sísmica en nuestro territorio, señala que Bolivia es una región sísmica de 
intensidad moderada en las regiones del Valle de Cochabamba y en el norte de La Paz, pero 
a Su vez, son zonas que tienen un gran riesgo sísmico por ser zonas pobladas y que cuentan 
con importantes construcciones civiles . Sin embargo aunque el peligro potencial sísmico es 
muy alto en las zonas fronterizas con Chile y Perú, el riesgo sísmico es pequeño porque es 
una región que cuenta relativamente con pocos habitantes y carecen de construcciones o las 
que existen son de poca importancia, 

Entonces podemos observar que el riesgo sísmico en la ciudades de Bolivia varía 
muchísimo de un lugar a otro, para esto nos podemos ayudar para darnos idea de esto, con 
la tabla 1.1, la cual esta basada en el mapa de intensidades máximas, conocido como mapa 
de isositas mapa 1.1, publicado por el Centro Regional de Sismología para Sudamérica 
(CERESIS), el cual marca cuatro zonas que definen bien la sismicidad en Bolivia. 

La presencia de innumerables fallas geológicas en Bolivia y particularmente en 
Cochabamba, genera una actividad sismo tectónica local o secundaria de foco superficial 
(0-70 km.), por donde se disipa la energía acumulada. Este fenómeno puede tener 
consecuencias distintas si la liberación de energía es lenta, no ocasionara grandes sismos; si 
por el contrario la disipación es violenta, puede dar lugar a un sismo de magnitud 
considerable, mas aun si se le considera que la actividad sísmica de tipo superficial es la 
mas destructiva. 


Ver Texto de Antisísmica.(Ref. 18) 
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ZONA ACTIVIDAD INTENSIDAD Aceleración 


z LOCALIDAD O SECTOR - (Mercalli Máx. del Suelo 
SISMICA SISMICA Modificada) MM 


La mayor parte del Oriente, especialmente el sector 
Casi Inexistente 
adyacente al Brasil y Paraguay. 
La región Sub-andina, entre los sectores N-O de La Reducida 
Paz y el N-E de Cochabamba 


Sector del lago Titicaca en La Paz y la provincia 
= Cercado de Cochabamba Moderada 
Sector Comsata (La Paz), Chapare y Aiquile 
(Cbba.),Samaipata (Sta. Cruz) y algunas Provincias Peligrosa 
de Potosi y Sucre 


Tabla 1.1 Zonas sísmicas en Bolivia (ver Ref. 18) 


Las fallas mas importantes en el sector de Cochabamba son: La falla del Tunari, al 


borde de la cordillera que rodea la ciudad por el sector norte, la segunda en importancia es 


la de Sipe Sipe, la cual tiene una alineación que empieza en la costa chilena, atraviesa 


Oruro, pasa por Cochabamba y termina en Santa Rosa en el Beni, otra falla activa es la falla 


cercana a la laguna de Coloma (Sillar); la falla en el sector de Aiquile activa cada cierto 


tiempo. 
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Cabe recalcar que pocos sismos han sido de magnitud considerable, pero los sismos 
han ocurrido en gran cantidad, se puede decir que alrededor de 1000 sismos por año se 
producen en nuestro territorio. 

Con todo esto el determinar en un país o una región las zonas de alto y bajo riesgo 
sísmico según las condiciones locales (cercanía a fallas activas, peligro sísmico en ellas, 
efectos de la estructura local del suelo, etc.) que afectarían a una construcción tipo (lo que 
permite definir el riesgo a partir de una aceleración, en general horizontal, llamada 
aceleración de diseño), se llama zonificación , y es de gran utilidad para la elaboración y 


aplicación de códigos de construcción. 


1.6.2. Datos de las condiciones funcionales. 

Los datos de las condiciones funcionales son en general fijados por el propietario o 
su representante (Ministerio de transportes, Municipalidades) y por las normas y/o las 
especificaciones correspondientes. 

Entre los datos funcionales más importantes que se deben fijar antes de iniciar el 
proyecto del puente tenemos: 


1.6.2.1. Datos geométricos. 
Ancho de la calzada (número de vías) 
Dimensiones de la vereda, barandas, etc. 
Peralte, sobre ancho, pendientes, curvatura, gálibo. 


1.6.2.2. Datos de las cargas vivas. 
Sistemas de cargas de diseño 
Cargas excepcionales 
Cargas futuras 


1.6.2.3. Otros datos. 
Velocidad de diseño 
Volumen de tráfico 
Accesorios del tablero: vereda, barandas, ductos. 


1.6.3. Datos socio económicos. 

Este es un aspecto sumamente importante que debe tomar en cuenta todo proyectista 
al igual que los funcionarios públicos involucrados en el proyecto. Es un tema que está 
fuera de los alcances de este texto, pero son datos de gran importancia y por eso es muy 
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oportuno por lo menos indicarlo por cuanto no es moral, ni ético proyectar obras públicas 
como son los puentes, con exceso de materiales y menos aún si esos materiales son 
importados y causan pérdidas innecesarias de divisas para nuestro país. Los puentes se 
construyen con fondos públicos que son escasos. 


1.6.4. Geometría. 

Los datos anteriores deben ser traducidos en lo posible en un mismo plano cuyas 
escalas vertical y horizontal sean iguales, porque en él se tiene que ir dibujando el puente, 
definiendo de esta manera las dimensiones del puente. 

Son las condiciones topográficas e hidráulicas las que definen la longitud a cubrir 
así como el nivel de rasante. En cambio, su ancho está fijado por ejemplo para el caso de 
puentes ferroviarios por la trocha de la vía y por el número de vías y la estabilidad 
transversal. Para el caso de puentes carreteros el ancho queda definido por el número de 


vías, estimándose como ancho de vía un valor comprendido entre 3 y 4.5 m. 


1.6.4.1. Longitud. 

Cuando el lecho del río a salvar esta bien definida, el problema estará resuelto. En 
cambio tratándose de zonas llanas donde generalmente los ríos son del tipo maduro, con 
meandros que dificultan determinar la longitud del puente. La caja ripiosa dará una 
primera idea del largo que deberá tener el puente, ya que en las grandes crecidas esta puede 
ser ocupada en su totalidad. 

A menudo este ancho es excesivo y puede por tanto construirse un puente mas corto 
que el ancho del lecho ripioso, avanzando con terraplenes bien protegidos y con un buen 
sistema de drenaje con alcantarillas, si es posible complementando con defensivos y 
encausadores que garanticen que el río pase siempre por debajo del puente. 

Tratándose de ríos muy caudalosos, la protección de los terraplenes mediante 
defensivos y encausadores, así como la prolongación de aleros en los estribos puede 
encarecer la obra, de manera que podría resultar más económico y seguro avanzar poco o 
nada con terraplenes en la caja del río. Así, algunos autores recomiendan para ríos con 
crecida del río sobre la caja ripiosa superiores a 1.5 m. de altura, encarar con longitudes en 
todo su ancho. 

Si el puente está ubicado sobre una curva, en el no es posible avanzar con 
terraplenes por la playa interior (la fuerza centrifuga de la corriente tiende a socavar más la 
ladera opuesta). En estos casos es aconsejable trazar el puente perpendicularmente al eje de 


la corriente. 
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1.6.4.2. Perfil longitudinal. 

Tomando en consideración las recomendaciones descritas anteriormente, este perfil 
casi siempre está definido por el del trazado caminero o ferroviario, con pendientes hacia 
ambos extremos no mayores a 0.75 %. 


1.6.4.3. Socavaciones. 

Uno de los aspectos de alto riesgo en la estabilidad de los puentes, son las 
socavaciones, que están íntimamente ligadas a las características de los ríos. En general la 
topografía terrestre presenta una gran variedad de ríos con una diversidad de problemas, sin 


embargo por razones prácticas se agrupan en los dos tipos siguientes: 


a) Ríos de caudal bruscamente variable o torrenciales 


b) Ríos de caudal relativamente constante (varían más o menos lentamente). 


Los ríos de caudal relativamente constante, no dan problemas de índole hidráulico 
pero en cambio, los ríos de caudal bruscamente variable los cuales son los que 
normalmente se encuentran en las regiones bajas, con caudal más o menos reducido durante 
la mayor parte del año, incrementándose enormemente y súbitamente en la época de lluvias 
y durante los deshielos. Presentan problemas de variabilidad de lecho, inundaciones, y 
socavaciones, para lo cual hay que tener muchos cuidados. 

Para prever la variabilidad del lecho del río frecuentemente se construyen tramos de 
descarga o mas alcantarillas en los terraplenes de acceso para que por ahí pasen las aguas 
que se desprenden del curso principal. Tramos de descarga que deberán merecer continua y 
celosa vigilancia para evitar desastres por encauzamiento de los caudales principales. 

En los terrenos llanos, especialmente en la época de las grandes crecidas, el nivel 
de las aguas sube considerablemente, llegando en algunos casos a cubrir la calzada de las 
vías, provocando destrozos, deterioros y la anulación temporal de la vía, y en la época de 
mayor necesidad. Razones que nos muestran la necesidad de prever sistemas de drenaje que 
permitan el libre desfogué de estas aguas, y cota de rasante fijada en concordancia, y 
previsión con estos hechos. 

La determinación de la cota de fundación, es una tarea compleja, y difícil. Si bien se 
tiene información sobre el tema, este es apenas referencial, depende de muchas variables y 
ocurrencias durante las propias crecidas. 

Existen diversidad de formulas empíricas que nos permiten estimar la profundidad 
de las socavaciones, el solo seleccionar la ecuación de mejor comportamiento es difícil, aun 


cuando hay autores que recomiendan el uso de una y otra formula en los diversos tipos de 
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ríos. En última instancia, siempre será el profesional el responsable de la decisión, en base a 
su buen criterio y fundamentalmente en base a su experiencia y experiencias de hechos 
similares. Sin embargo, se puede decir que la cota de fundación, en ningún caso deberá ser 
mayor a la cota de socavación menos 3 metros. En ultima instancia y si la inversión así lo 
indica, deberá recurrirse a modelos a escala, o modelos matemáticos de simulación. 

Las informaciones históricas y profesionales del área indican que las mayores 
socavaciones que se han registrado en nuestro país bordean los 5 m. habiéndose constatado 
que guardan relación con la profundidad del agua, su velocidad y la dureza del terreno, y el 
tipo de material del lecho. 

Entre las varias fórmulas que existen para determinar la profundidad de socavación, 


se puede citar la siguiente que tiene aplicación especialmente en caso de ríos medianamente 


caudalosos. 
h=k*Hx*v? 
Donde: 
h = Profundidad de socavación en metros. 
k = Constante característica del terreno en seg’/m? 
H = Profundidad de la corriente en metros. 
y? = Velocidad de las aguas en m/seg. 


La constante k para algunos materiales tiene los siguientes valores que se muestran 
en la tabla 1.1: 





Tabla 1.2. Valores de k 


Se entiende que no se debe fundar sobre el fango, pero si este puede estar por 
encima de la fundación. 

Una vez estimada la profundidad de socavación, se puede definir la cota de 
fundación de las pilas adicionando al valor estimado con la fórmula anterior, una altura 


mínima de 3 m. (Figura 1.5). Inclusive se debe analizar la posibilidad de hincar pilotes. 
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Cabe recordar que una de las causas mas frecuentes de la falla de los puentes es la 
socavación, por esta razón es de importancia fundamental que la cota de fundación, se fije 
con criterio conservador para quedar a salvo de este fenómeno. 

La inversión, que se haga para profundizar las pilas contribuye más a la seguridad 
de la estructura, que esa misma erogación aplicada a aumentar la longitud. 

Es indispensable el conocimiento de la naturaleza del subsuelo para fijar la 
profundidad de fundación conveniente. 





Figura 1.5. Socavación y cota de fundación. 


1.6.4.4. Defensivos. 

Reciben esta denominación los diferentes sistemas destinados a proteger las playas 
de los ríos y terraplenes de acceso al puente. En consecuencia pueden ser definidos como 
protecciones y como espigones. 


1.6.4.5. Protecciones. 

Corresponden a pedraplenes que son sistemas de revestimiento con piedra bolona 
del mayor tamaño posible o en su defecto bloques de hormigón. Estas protecciones deben 
reforzarse cada cierto tiempo en función a la tendencia a sumergirse o despiezarse hasta que 
en alguna época se conseguirá una mayor estabilidad en las playas o terraplenes a 
protegerse. 


Puentes Pág. 1-21 


Capítulo 1. Historia y Definición 


Al pié de las pilas es aconsejable encerrar las piedras dentro de una malla olímpica, 


reduciéndose así la socavación. 


1.6.4.6. Espigones. 
Estos se ubican aguas arriba y en correspondencia con las playas que tienden a la 
socavación, provocándose con ellos más bien la sedimentación para estabilizar el cauce del 


río. 


1.7. Elección del tipo de puente. 

El arte de la construcción de puentes ha sido siempre el interés de muchos hombres, 
y los grandes puentes son admirados como auténticos resultados de las fuerzas del ingenio 
y la creación. Para elegir el tipo de puente mas adecuado, es necesario disponer 
previamente de los datos mencionados con anterioridad para el proyecto de un puente. La 
elección del tipo de sistema estructural es una de las etapas más importantes en la 


elaboración del proyecto de un puente. 


En general, se debe tener presente: 
a) Las condiciones naturales del lugar de emplazamiento de la obra 
(Estudios básicos), y 
b) Las diversas soluciones técnicamente factibles de acuerdo a las 


dimensiones del proyecto. 


En base a lo anterior, se deben preparar anteproyectos y luego de una evaluación 
técnico-económica elegir la solución más conveniente. 

La luz del puente es el primer parámetro a considerar cuando se inicia el proceso de 
selección del tipo o tipos de puentes a estudiar. En la tabla 1.3 se muestran los rangos de 
luces para los diversos tipos de puentes construidos a nivel mundial. 

Cabe mencionar que según la experiencia obtenida en varios proyectos satisfactorios 
se establece que generalmente la luz entre tramos esta comprendida entre 2.5 a 4.5 veces la 
altura de la pila medida desde la cota de fundación. 


1.8. Planos constructivos. 


Los planos necesarios para la ejecución de un puente en forma general y como una 


orientación son los siguientes: 
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a) Plano general en el que se presentan, la elevación, planta y sección transversal 


típica del conjunto de la obra. 


b) Plano de formas o encofrados de la superestructura (caso de hormigón armado 
o pretensado) mostrándose; vistas, detalles y cortes con todas sus dimensiones y 
acotados. 


c) Plano de armadura de la superestructura (caso de hormigón armado o 
pretensado) mostrando toda la enferradura con su planilla y posiciones de los 
fierros, o en caso de pretensado detalle de cables y anclajes. 


d) Plano de encofrado de la infraestructura con similares aclaraciones que para el 
inciso b. 


e) Si la infraestructura es en hormigón armado, se detallará también su plano de 


armadura con aclaraciones similares a las del inciso c. 


f) Plano de detalles en el que se muestran, postes, pasamanos, juntas de dilatación, 
aparatos de apoyo, drenajes, etc. 


g) Plano de obras adicionales, como ser defensivos, protección de terraplenes, 


prolongación de aleros, alcantarillas adicionales y en fin todo aquello que vaya 


vinculado con la seguridad del puente. 
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TABLA 1.2:RAHGO DE LUCES SEGUN EL TIPO DE ESTRUCTURA 


Tipo de Material Rango de Puente Máxima La 
Estructura lutes {m construida 


Lösa C. 4rmado 0 12 
C.Prestorzado 10 40 
C. Armado 12 25 


Co Prestorzado 25 325 
Vigas 


30 300 


Concreto so 390 


arco 130 400 


240 520 


AE PO 
Acero ret. 
Ace PO 300 640 


Concreto s50 s00 


Reticulado 


100 1000 


Hibrido 


Acero 
Colgante 


(4 En proyecto 
(1 En construcción 





260 m. 
325 mM. 


Gateway 
Greal Belt (*) 


Rio Niteroi 300 m. 
Glandesvile 

Yugoslavia 

Fremont 

“'irginia 


auebhec 


Dome Point 
sun=himi 
Sky 
Fernandez 
Casado 


Yokojama 
Momm andia 
+) 


A4nnacis 


a300 2000 Humber 


Akashi 
Kailkyo 


Tabla 1.3 Rango de luces según el tipo de estructura 


Fuente: American Concrete Institute. 
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Ejercicio 1.1. 

Definir la luz y el número de tramos isostáticos iguales que se requieren para cubrir 
una caja ripiosa de 177m. de longitud, si se sabe que la altura máxima de las aguas es de 3.5 
m. y su velocidad 6 m/s. La revancha que se ha de dar sobre el N.A.M.E. es de 1.5 m. y la 
cota de fundación será fijada 4 m. por debajo del nivel máximo de socavación. 

Se desea tener, que el costo de la fundación sea intermedio entre los dos límites 


extremos. El material sobre el que se va construir es ripio suelto con lo que la solución 
basada en la figura 1.6 será: 


SOLUCIÓN. Para cuantificar la profundidad probable de socavación se tiene que 
la constante para el ripio suelto es de 0.04 con lo que: 


h=0.04 x3.5x 6” =5,04 m. 


La altura total de la pila medida desde su cuota de fundación hasta su coronamiento es: 


r =1,50m. 
H =3,5 m. 
h=5,04 m. 


adicional = 4,00 m 








H, =14,04 m. 
m ==" === — 
Y | | á 
y | r | LL 
*x | M 
S A _—————=+44= 
N =H ? 3 
y — | j L SLL = tie n ¿e 
4 | | LT 
A > | E = | a 
Po a | ii] 5 
ATA 
des I h Hi s # 
LA TER ETTARI EIRETAT TAS 3: -e Jo 
kasba kagans Pp Ll = 
PR 
- = - - -9 
L = >» E 
Figura 1.6. 
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Lo que permite calcular la luz más aconsejable para los tramos isostáticos: 


L=3,5 x14,04= 49,14 m. 
El número de tramos será: 
177 
n = 
49,17 





=3,60 > 4 tramos 


En consecuencia se adoptara: 
L=44,25m 
Para esta luz se requieren juntas del orden de 1 a 2 cm., con lo que la longitud total 


del puente será: 
Longitud =4 x 44,25 +3 x 0,015 = 177,0450 m 


Para obtener la luz de cálculo de estas vigas hay que tomar en cuenta que los ejes de 
apoyo se deben encontrar a una distancia mínima de 0.30 m de sus extremos, con lo que: 
L, = 43,65 m 


1.9. Ejercicios Propuestos. 


Ejercicio 1. 
Describir los tipos y los materiales con los que pueden estar construidos los 
siguientes puentes mostrados en las fotografías 1.12 y 1.13. 





Fotografía 1.12 
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Fotografía 1.13 
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Son muchas las condiciones que afectan para poder elegir un determinado tipo de puente. 
Además de la longitud, otros factores de gran importancia son, el tipo de estructura que se 
requiera tener y el material. (Puente Arco Ricobayo) 


Entre la gran diversidad de tipos y de clasificación, se puede hacer la siguiente 
división de los puentes considerando solamente 2 características con las que los podemos 


definir, las cuales son: Según la estructura y según el material. 


2.1. Según su estructura. 
2.1.1. Puentes fijos. 
2.1.1.1. Puentes de vigas. 
Consisten en varios de estos elementos, que, colocados paralelamente unos a otros 
con separaciones “s” entre ellas, salvan la distancia entre estribos o pilas y soportan el 
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tablero. Cuando son ferroviarios, disponen de vigas de madera o acero y sus pisos pueden 
ser abiertos o estar cubiertos con balasto o placas de hormigón armado. 

Las vigas destinadas a servir el tráfico vehicular pueden ser de acero, hormigón 
armado, hormigón pretensado o madera (ver figura 2.1 ). Las vigas metálicas pueden ser de 
sección en "I" o de ala ancha; los caballetes de madera forman vanos con vigas o largueros 
que descansan en pilas de pilotes del mismo material o en pilotes jabalconados. 

Los puentes de vigas de hormigón armado o de acero pueden salvar tramos de 20 a 
25 m; para distancias superiores se utilizan mucho el acero y el hormigón pretensado y, 
cuando la longitud es considerable, las vigas son compuestas. Se han construido algunos 
puentes con vigas de hormigón pretensado, de sección en " I ", que salvan tramos de hasta 
48 m. 





Figura 2.1. Puente de vigas o viguetas 


2.1.1.1.a. Puentes de vigas armadas.. 

Constan de dos de estos elementos que soportan el piso. Si el tablero está apoyado 
cerca de las pestañas inferiores de las vigas y el tráfico pasa por entre ellas, el puente se 
llama vía inferior; si, por el contrario, lo está en la parte superior, se denomina de paso alto. 
Cuando el puente sirve a una carretera, es preferible el segundo tipo, que puede ser 
ensanchado para acomodarlo a posibles aumentos de tráfico. Las vigas armadas metálicas 
son de sección "I" y van reforzadas por remaches. Los puentes de esta clase pueden ser de 
un solo tramo o continuos. Los primeros llegan a cubrir tramos de hasta 40 m. Algunas 
veces también reciben el nombre de puentes de vigas armadas los de gran longitud cuyas 
vigas tienen secciones compuestas 


2.1.1.1.b. Puentes continuos. 

Pueden ser de viga de celosía, de vigas de acero de alma llena, de vigas o viguetas 
de hormigón armado o de vigas o viguetas de hormigón preesforzado. Los puentes 
continuos de viga de celosía suelen ser de dos o tres tramos, pero los de viga armada 
pueden salvar ininterrumpidamente muchos tramos. Los refuerzos contra la carga de 
tensión de las vigas continuas de hormigón armado deben colocarse cerca de la parte 
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superior de las mismas, en el área situada sobre los soportes, pues allí es donde se producen 
los esfuerzos citados. Las vigas y viguetas de los puentes continuos de hormigón 
pretensado tienen sección en "I" o tubular. 

El puente continuo de tres tramos, con arco anclado en el central, modelo 
relativamente reciente y de estructura siempre simétrica, es muy estimado para salvar 
grandes distancias. Aparte de su valor estético se le considera muy adecuado para las 
estructuras cantilever. El puente continuo más largo es el de Dubuque (Norteamérica, 
estado de lowa) sobre el río Mississippí, con un tramo central de 258 m de longitud. 





Figura 2.2. Puente de Placa o Losa 
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Figura 2.3. Puente de vigas continuas 


2.1.1.2. Puentes de arcos. 

Cuentan entre los más atractivos logros de la ingeniería. Se construyen de acero, de 
hormigón armado o pretensado y, a veces, de madera. Hasta poco antes de iniciarse el siglo 
XX fue utilizada la piedra labrada. Esta clase de puentes pueden ser de tímpano de celosía 
diagonal, cuya rigidez queda asegurada por miembros diagonales colocados entre el cuerpo 
del arco (intradós) y el tablero; arco de celosía vertical; o arco de arcadas macizas o de viga 
de alma llena. En estos últimos tipos, la rigidez de las nervaduras aseguran la del arco. Las 
vigas de alma llena pueden seguir el modelo de viga de palastro o pueden ser vigas armadas 
tubulares con dos placas de alma unidas a pestañas de amplitud suficiente para acomodar a 
ambas. Los arcos de arcadas macizas o de celosía vertical pueden ser de tablero inferior, 
pero los de tímpano de celosía diagonal han de ser necesariamente de tablero superior 

Si son de acero, pueden construirse con articulaciones doble, con los goznes en los 


estribos solamente, o triple, en cuyo caso existe una articulación más situada en la clave del 
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arco. Los arcos de celosía vertical o de arcadas macizas pueden estar unidos a los estribos 
de forma rígida, en cuyo caso componen un arco fijo no articulado. Las articulaciones 
tienen por objeto permitir los pequeños desplazamientos causados por las variaciones de 
carga y temperatura. 

Los puentes arqueados de hormigón armado más corrientes son del tipo fijo, con 
tímpano abierto o macizo; en ambos casos han de ser de tablero superior. En los puentes de 
tímpano macizo el espacio situado entre el intradós del arco y el tablero está relleno de 
tierra. Los puentes en arco de hormigón armado y tablero inferior son muy comunes; la 
calzada discurre entre los arcos. También se han construido arcos de tímpano de celosía con 
hormigón y madera. 

Los arcos de tímpano macizo deben salvar en un solo tramo toda la anchura del 
obstáculo; los de tímpano de celosía pueden tener varios ojos; los de tablero inferior tienen 
generalmente dos. Las nervaduras de los arcos de hormigón armado para tramos largos 
suelen ser huecas. 


Línea de imposta 


Estribo SAA 





Figura 2.4. Puente arco de hormigón armado con tímpano macizo 


2.1.1.3. Puentes de armaduras. 

Se puede hacer el análisis para 2 tipos, los cuales son: 
2.1.1.3.a. Puentes de armadura rígida. 

Combinan las planchas y estribos de los puentes de placas con las vigas y estribos 
de las de viga; esta combinación forma unidades sencillas sin articulaciones de unión entre 
las piezas. Se construyen de hormigón armado o pretensado o de armaduras de acero 
rodeadas de hormigón. De origen muy reciente, resultan sumamente útiles para separar en 
niveles los cruces de carreteras y ferrocarriles. En estos cruces suele ser conveniente que la 
diferencia de niveles sea mínima y los puentes de la clase que nos ocupa son susceptibles 


de recibir menor altura en un mismo tramo que los otros tipos. 
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2.1.1.3.b. Puentes de armadura sencilla. 

Las armaduras de los puentes modernos adoptan muy variadas formas. Las 
armaduras Pratt y Warren, de paso superior o inferior, son las más utilizadas en puentes de 
acero de tramos cortos. La Howe sólo se emplea en puentes de madera; sus miembros 
verticales, construidos con barras de acero, están en tensión, al igual que el cordón inferior, 
que es de madera 








Figura 2.5. Puente de Armadura sencilla. 


Para los puentes de tramos largos se emplea la armadura Parker, de cordón superior 
curvo, también llamada armadura Pratt, y para los de vanos largos y viga de celosía sencilla 
se utilizan estructuras con entrepaños subdivididos, como la armadura Warren; la Petit con 
cordones paralelos, también denominada de Baltimore, la Petit con cordón superior 
inclinado, que también se llama de Pensilvania, y. la viga de celosía en «K». En la Petit y la 
Warren subdividida, los órganos verticales cortos que aparecen en las figuras respectivas se 
suelen prolongar hasta el cordón superior para servirle de soporte. Las armaduras para 
vanos largos están subdivididas en forma que la longitud de los largueros no sea excesiva; a 
medida que aumenta la anchura del vano, debe hacerlo la altura de la armadura tanto para 
evitar las flexiones excesivas como por razones de economía. La Warren subdividida, Petit 
y «K» pueden ser de tablero inferior superior y de diverso número de entrepaños en la 
armadura según las necesidades de cada caso. Los miembros metálicos de los puentes con 
viga de celosía se construyen de muchas diversas formas. Los de madera adoptan secciones 
rectangulares 


Tubo elíptico de hierro forjado 
de 5 m de ancho 


PPNA PPE 


Dos armaduras de 138 m 















Y 
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Armadura lenticular del puente de 
Saltash (1859) 


Figura 2.6. Puente de Armadura . 
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2.1.1.4. Puentes cantiléver. 

Tienen especial aplicación en tramos muy largos. Reciben su nombre de los brazos 
voladizos (cantiléver) que se proyectan desde las pilas. Los brazos voladizos también 
pueden proyectarse hacia las orillas para sustentar los extremos de dos tramos suspendidos. 
Es posible realizar combinaciones variadas como las que incorpora el puente del Forth, ya 
que pueden utilizarse todos los sistemas de armaduras a excepción de la Howe. El principio 
del puente cantiléver puede aplicarse fácilmente a los puentes de armadura de acero y 
tablero superior. Existen viaductos de hormigón armado o de vigas armadas metálicas en 
cantiléver; puentes de armadura de hierro que combinan el principio cantiléver con el arco 
para formar el sistema conocido con el nombre de puente de arco cantiléver. El arco puede 
estar articulado en las pilas; en tal caso se asemeja a un puente de doble articulación, que 
puede convertirse en triple añadiendo otra articulación a la clave. 

El puente de Firth of Forth construido por John Fowler y Benjamín Baker entre los 
años 1881 y 1890 sobre el estuario del Forth cerca de Edimburgo inicia la estirpe de 
puentes complejos con más de un vano principal. 

Sus dimensiones dan idea del esfuerzo titánico que fue necesario desplegar para 
llevarlo a cabo. 


Longitud (L.) total..................... 2528,62 m 
Vanos principalesS.....ooononcnnnn...... 521,21 m 
Longitud del voladizo................. 207,26 m 
CO a e 45,72 m 
L. vigas centrales apoyadas ..... 106,68 m 


La famosa fotografía de Benjamín Baker, ver figura 2.7 en la que un modelo vivo 
figuraba el principio de voladizos en que se basa la solución al puente sobre el Forth. 

"Cuando se pone una carga en la viga central, sentándose una persona en ellas, los 
brazos de los hombres y los cuerpos de los hombres, de hombros abajo y los bastones 
entran en compresión. Las sillas representan las pilas de granito. Imagínense las sillas 
separadas 500 m y las cabezas de los hombres tan altas como la cruz de S. Pablo (iglesia 
londinense, 104 m) sus brazos representados por vigas de acero y los bastones por tubos 


de 3,5 m de diámetro en la base y se obtiene una buena noción de la estructura" 
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En 1866 el ingeniero alemán Henrich Gerber patentó un sistema que llamó viga 
Gerber, y que en los países anglosajones se conoció después como viga cantiléver. 
Esta patente consiste en introducir articulaciones en una viga continua para hacerla 
isostática, de forma que se convierte en una serie de vigas simplemente apoyadas 
prolongadas en sus extremos por ménsulas en vanos alternos que se enlazan entre sí por 
vigas apoyadas en los extremos de las ménsulas. Con este sistema se tienen las ventajas de 
la viga continua y de la estructura isostática: de la viga continua, porque la ley de 
momentos flectores tiene signos alternos en apoyos y centros de vanos igual que en ella, y 
por tanto sus valores máximos son menores que en la viga apoyada; de la estructura 
isostática , porque sus esfuerzos no se ven afectados por las deformaciones del terreno 
donde se apoyan, condición fundamental, y en ocasiones determinante, cuando el terreno de 
cimentación no es bueno. 

La viga Gerber tiene otras ventajas sobre la viga continua: 

a) En primer lugar se pueden fijar los apoyos principales y hacer móviles las 

articulaciones, acumulando en ellas las deformaciones por temperatura de la 

estructura. 

b) En segundo lugar, y ésta era probablemente una de las principales cuando se 

empezaron a utilizar, la determinación analítica de las leyes de esfuerzos en ellas es 

mucho más fácil que en las vigas continuas, a causa precisamente de su isostatismo. 

Su principal inconveniente son las articulaciones que hay que crear en ella. Esta 
estructura se utilizó con frecuencia en los puentes de madera orientales, en China, los países 
del Himalaya, y en Japón. 
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Figura 2.6. 


2.1.1.5. Puentes sustentados por cables. 
2.1.1.5.a. Puentes Colgantes. 

De aspecto armonioso y extensa aplicación, salvan los más amplios tramos de todo 
el mundo; el de la Golden Gate, entrada a la bahía de San Francisco (California), tiene 1281 
m de longitud. Los principales elementos de estos puentes son sus cables, suspendidos de 
torres y anclados por sus extremos a los pilares de sujeción. Tales cables, compuestos 
generalmente por miles de alambres paralelos de acero galvanizado, de 5 mm de diámetro 
(generalmente), agrupados para formar una sección circular, llevan un arrollamiento en 
espiral de alambre que mantiene su forma cilíndrica al tiempo que los impermeabiliza. 
Cada uno de los cuatro cables que sustentan el puente de George Washintong (con un tramo 
de 1000 m sobre el río Hudson) tiene 76 cm de diámetro y 26000 hilos. Los puentes de 
tramos relativamente cortos emplean cables de alambre retorcido corriente; también se 
utilizan cadenas de barra de ojal. 

En los puentes colgantes, la estructura resistente básica está formada por los cables 
principales, que se fijan en los extremos del vano a salvar, y tienen la flecha necesaria para 
soportar mediante un mecanismo de tracción pura, las cargas que actúan sobre él. El puente 
colgante más elemental es el puente catenaria, donde los propios cables principales sirven 
de plataforma de paso. 

Paradójicamente, la gran virtud y el gran defecto de los puentes colgantes se deben a 
una misma cualidad: su ligereza. 

La ligereza de los puentes colgantes, los hace más sensibles que ningún otro tipo al 
aumento de las cargas de tráfico que circulan por él, porque su relación peso propio / carga 
de tráfico es mínima; es el polo opuesto del puente de piedra. 

Actualmente los puentes colgantes se utilizan casi exclusivamente para grandes 
luces; por ello, salvo raras excepciones, todos tienen tablero metálico. 
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El puente colgante es, igual que el arco, una estructura que resiste gracias a su 
forma; en este caso salva una determinada luz mediante un mecanismo resistente que 
funciona exclusivamente a tracción, evitando gracias a su flexibilidad, que aparezcan 
flexiones en él. 
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Figura 2.9. 

El cable, es un elemento flexible, lo que quiere decir que no tiene rigidez y por 
tanto no resiste flexiones. Si se le aplica un sistema de fuerzas, tomará la forma necesaria 
para que en él sólo se produzcan esfuerzos axiales de tracción; si esto dejara de ser posible 
no resistiría. Por tanto, la forma del cable coincidirá forzosamente con la línea generada por 
la trayectoria de una de las posibles composiciones del sistema de fuerzas que actúan sobre 
él. Esta línea es el funicular del sistema de cargas, que se define precisamente como la 
forma que toma un hilo flexible cuando se aplica sobre él un sistema de fuerzas. La curva 
del cable de un puente colgante es una combinación de la catenaria, porque el cable 
principal pesa, y de la parábola, porque también pesa el tablero; sin embargo la diferencia 
entre ambas curvas es mínima, y por ello en los cálculos generalmente se ha utilizado la 
parábola de segundo grado. 

El cable principal es el elemento básico de la estructura resistente del puente 
colgante. Su montaje debe salvar el vano entre las dos torres y para ello hay que tenderlo en 
el vacío. Esta fase es la más complicada de la construcción de los puentes colgantes. 
Inicialmente se montan unos cables auxiliares, que son los primeros que deben salvar la luz 
del puente y llegar de contrapeso a contrapeso. La mayoría de los grandes puentes 
colgantes están situados sobre zonas navegables, y por ello permite pasar los cables 
iniciales con un remolcador; pero esto no es siempre posible. Como el sistema de cargas de 
los puentes es variable porque lo son las cargas de tráfico, los puentes colgantes en su 
esquema elemental son muy deformables. Este esquema elemental consiste en el cable 
principal, las péndolas, y un tablero sin rigidez, o lo que es lo mismo, con articulaciones en 
los puntos de unión con las péndolas. En la mayoría de los puentes colgantes, las péndolas 
que soportan el tablero son verticales. 
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El esquema clásico de los puentes colgantes admite pocas variaciones; los grandes 
se han hecho siempre con un cable principal en cada borde del tablero. 


Las torres, han sido siempre los elementos más difíciles de proyectar de los puentes 
colgantes, porque son los que permiten mayor libertad. Por eso en ellas se han dado toda 
clase de variantes. En los años 20 fueron adquiriendo ya una forma propia, no heredada, 
adecuada a su función y a su material; la mayoría tienen dos pilares con sección cajón de 
alma llena, unidos por riostras horizontales, o cruces de San Andrés. En los últimos puentes 
colgantes europeos construidos con torres metálicas, se ha utilizado un nuevo sistema de 
empalme de las chapas que forman los pilares verticales. En vez de utilizar uniones 
roblonadas o atornilladas mediante solape de chapas, como se hizo en los puentes 
americanos, las uniones se hacen a tope, rectificando mediante fresado el contacto de los 
distintos módulos que se van superponiendo, de forma que las compresiones se transmiten 
directamente de chapa a chapa; la unión entre ellas se hace mediante soldadura parcial de la 
junta. Así se han hecho las torres del puente Severn en Inglaterra y de los puentes del 
Bósforo en Estambul. 

Las torres no plantean problemas especiales de construcción, salvo la dificultad que 
supone elevar piezas o materiales a grandes alturas; las metálicas del puente Verrazano 
Narrows tienen una altura desde el nivel del mar de 210 m, y las de hormigón del puente 
Humber de 155 m. 

Las torres de los puentes metálicos se montan generalmente mediante grúas 
trepadoras ancladas a ellas, que se van elevando a la vez que van subiendo las torres. Las de 
los puentes de hormigón se construyen mediante encofrados trepadores, como en el puente 


de Tancarville, o mediante encofrados deslizantes, como en el puente Humber 


El montaje del tablero, se ha hecho en muchos de los grandes puentes colgantes por 
voladizos sucesivos, avanzando la ménsula desde una péndola a la siguiente, de la que se 
cuelga; el avance se hace simétricamente desde la torre hacia el centro del vano principal y 
hacia los extremos. Desde el propio tablero ya construido se van montando piezas más o 
menos grandes, elevándolas mediante grúas situados sobre él, hasta cerrar el tablero en el 
centro del vano. Así se construyó el puente George Washington, el Golden Gate y muchos 
de los puentes modernos japoneses. 

Otro sistema de montaje, que se ha utilizado en la mayoría de los últimos grandes 
puentes, y en todos los de sección en cajón, consiste en dividir el tablero en dovelas de 
sección completa que se llevan por flotación bajo su posición definitiva, y se elevan a ella 


desde los cables principales mediante cabrestantes; una vez situadas en su posición 
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definitiva se cuelgan de las péndolas. La secuencia de montaje en este caso es generalmente 
el inverso del anterior; se empiezan a colgar las dovelas centrales, y se avanza 
simétricamente hasta llegar a las torres. Así se construyó el puente doble de la Bahía de San 
Francisco, el Bay Bridge, terminado en 1936; el puente Verrazano Narrows en Nueva 
York; y los modernos: puente sobre el río Severn en Inglaterra, los puentes sobre el Bosforo 
en Estambul, y el puente sobre el estuario del Humber en Inglaterra. 


2.1.1.5.b. Atirantados. 

Armaduras de refuerzo y cables arriostrados (atirantados) o reforzados ayudan a 
soportar la flexión local creada por las grandes cargas que atraviesan el puente. Las torres 
se construyen de secciones metálicas formadas a veces por gruesas planchas que les 
confieren apariencia de gran solidez. Las más antiguas, como las del puente de Brooklyn, 
son de sillería. 

Para distinguir los dos tipos de puentes colgantes que podemos ver, llamaremos 
suspendido a aquel cuyos cables, normalmente dos, van de extremo a extremo del puente 
(ej. el Golden Gate) y atirantados (arriostrados) aquellos en los cuáles los cables, partiendo 
de las torres, sujetan el tablero formando triángulos (isósceles) con el tablero. La altura de 
dicho triángulo sería parte de la torre. Hay casos en que la torre tiene una posición inclinada 
como el puente del Alamillo de Sevilla y los cables forman triángulos escalenos con el 
tablero y parte de la torre. 

Los elementos fundamentales de la estructura resistente del puente atirantado son 
los tirantes, que son cables rectos que atirantan el tablero, proporcionándoles una serie de 
apoyos intermedios más o menos rígidos. 

Pero no sólo ellos forman la estructura resistente básica del puente atirantado; son 
necesarias las torres para elevar el anclaje fijo de los tirantes, de forma que introduzcan 
fuerzas verticales en el tablero para crear los seudo-apoyos; también el tablero interviene en 
el esquema resistente, porque los tirantes, al ser inclinados, introducen fuerzas horizontales 
que se deben equilibrar a través de él. Por todo ello, los tres elementos, tirantes, tablero y 
torres, constituyen la estructura resistente básica del puente atirantado. 

La historia de los puentes atirantados es muy singular y diferente de la de los demás 
tipos; todos ellos se iniciaron como puentes modernos en el s. XIX, pero en cambio los 
atirantados se iniciaron en la segunda mitad del s. XX, concretamente en los años 50 de este 
siglo. Este retraso en su origen se está recuperando a pasos agigantados, porque su 
evolución ha sido extraordinariamente rápida; el primer puente atirantado moderno es el de 
Strómsund en Suecia, construido en 1955, con un vano principal de 183 m de luz, el de 
Normandía en Francia de 856 m, ya terminado, y el de Tatara en Japón de 890 m, 


Puentes Pág. 2-11 


Capítulo 2. Tipos de Puentes 


actualmente en construcción; en menos de 40 años su luz máxima se va a multiplicar casi 
por cinco. Este carácter singular de los puentes atirantados les confiere un valor de novedad 
que los han convertido en el puente privilegiado del momento actual. 

El puente atirantado admite variaciones significativas, tanto en su estructura como 
en su forma; no hay más que pasar revista a una serie de puentes atirantados para ver las 
diferencias que hay entre ellos: 

a) Longitudinalmente pueden tener dos torres y ser simétricos, o una sola torre 

desde donde se atiranta todo el vano principal. 

b) Pueden tener dos planos de atirantamiento situados en los bordes del tablero, o 

un solo plano situado en su eje 

c) Pueden tener muchos tirantes muy próximos, o pocos tirantes muy separados 

d) Pueden tener tirantes paralelos, radiales, o divergentes 

e) Las torres se pueden iniciar en los cimientos, o se pueden iniciar a partir del 

tablero, de forma que el conjunto tablero-torres-tirantes se apoya sobre pilas 

convencionales 

f) Las torres pueden tener diversas formas; pueden estar formadas por dos pilas, 

por una sola, pueden tener forma de A, forma de A prolongada verticalmente, etc 


Los tirantes, se pueden organizar de diversas formas dentro de cada uno de los 
haces, porque caben diferentes posibilidades: 

En primer lugar, es necesario definir el número de tirantes de cada haz, o lo que es 
lo mismo, la distancia entre los puntos de anclaje de los tirantes en el tablero. El número de 
tirantes es una de las cuestiones que más ha evolucionado en los puentes atirantados. Los 
primeros tenían pocos tirantes, con separación entre anclajes que llegó a pasar de los 50 m; 
se trataba de crear una serie de apoyos intermedios para convertir un puente de luces 
grandes en uno de luces medias. 





Fotografía 2.1 
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En los puentes atirantados actuales el número de tirantes es mucho mayor que en los 
iniciales; se utilizan distancias entre anclajes que varían entre cinco y veinte metros, de 
forma que la flexión que podemos llamar local, la debida a la distancia entre los apoyos 
generados por los tirantes, es insignificante respecto a la flexión que se produce por la 
deformación general de la estructura. Si en un principio la finalidad de los tirantes era crear 
una serie de apoyos adicionales al tablero, para transformar un puente de luces grandes en 
uno de luces medias, este planteamiento ha evolucionado hasta considerar a los tirantes 
como un medio de apoyo casi continuo y elástico del tablero. 

La distancia entre anclajes es lógicamente menor en los puentes de tablero de 
hormigón que en los de tablero metálico, y ello se debe en gran medida a este problema del 
proceso de construcción por voladizos sucesivos. 

Definido el número de tirantes, es necesario definir la geometría de cada uno de los 
haces, es decir, del conjunto que desde una torre atiranta un semivano, un vano principal, o 
un vano de compensación. 

A los tirantes paralelos se les ha llamado disposición en arpa y a los tirantes 
radiales, en abanico. 

Los tirantes radiales o divergentes funcionan mejor que los paralelos, porque el 
atirantamiento es más eficaz y las flexiones en la torre menores. Los paralelos se han 
utilizado con frecuencia cuando la compensación del tablero se divide en vanos pequeños, 
de forma que los tirantes del haz de compensación se anclan directamente sobre pilas o 
muy cerca de ellas. De esta forma el atirantamiento es más rígido y las flexiones en la torre 


y en el vano principal disminuyen 





Figura 2.10. 


Las torres, en los grandes puentes atirantados con planos de atirantamiento en 
ambos bordes del tablero, pueden ser análogas a las de los puentes colgantes: dos pilares 


verticales o ligeramente inclinados, unidos entre sí por vigas horizontales o cruces de San 
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Andrés; se han construido muchos puentes atirantados con torres de este tipo. Con una 
riostra en cabeza son las del puente de Rande sobre la ría de Vigo de 401 m de luz o las del 
puente Luling sobre el río Mississippi de 372 m de luz; en el primero las torres son de 
hormigón y en el segundo metálicas. Las torres de los puentes de Zárate-Brazo Largo sobre 
los dos ramales del río Paraná, de 330 m de luz, son de hormigón con un arriostramiento 
metálico en cabeza en cruz de San Andrés aplastada. 





F aloerai 2.2. 

Si los tirantes están contenidos en planos inclinados, la solución clásica es la torre 
en forma de A, que se ha utilizado con frecuencia, desde los primeros puentes atirantados 
hasta los actuales. 

A partir de la torre en A caben muchas variantes, que se han utilizado en distintos 
puentes: 

a) La A prolongada superiormente con un pilar vertical, que es la torre en Y 

invertida; esta solución se ha utilizado en varios grandes puentes, entre ellos en el de 

Normandía, de 856 m de luz 

b) La A cerrada bajo el tablero para reducir el ancho total de la base, forma que se 

ha llamado en diamante y que se puede combinar con la anterior, es decir, un 

diamante prolongado por un pilar vertical; esta combinación se ha utilizado en el 
puente de Yangpu, Cina, de 602 m de luz 

c) La A sin cerrar en la parte superior, rematada con una o varias riostras 


horizontales que unen los pilares inclinados que forman la A 
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En los puentes de luces no muy grandes se han utilizado con frecuencia, sobre todo 
en algunos de los primeros alemanes, la mínima expresión de las torres que es la formada 
por uno o dos pilares independientes sin ningún arriostramiento entre ellos. Si el puente 
tiene un solo plano de atirantamiento, la torre tendrá un solo pilar en el eje de la calzada, y 
si tiene doble plano tendrá dos pilares en los bordes. 

La inmensa mayoría de las torres de los puentes atirantados son verticales en el 
plano del alzado del puente, pero algunas veces se han inclinado dentro de ese plano por 
distintas razones. 

El puente del Alamillo en Sevilla, de Santiago Calatrava, tiene torre única y un vano 
único de 200 m de luz. En él la torre se ha inclinado hacia tierra y se han suprimido los 
tirantes de compensación; este sistema obliga a compensar las fuerzas en los tirantes con la 
excentricidad del peso propio de la torre respecto a su base, debida a su inclinación. Su 
peculiar estructura obligó a construir primero el tablero sobre cimbra, y después a hacer la 
torre, que se atirantaba a medida que iba subiendo. Se puede decir que el tablero atirantaba 
a la torre, y no a la inversa. El costo a sido desmesurado. 


El tablero, interviene en el esquema resistente básico de la estructura del puente 
atirantado porque debe resistir las componentes horizontales que le transmiten los tirantes. 
Estas componentes generalmente se equilibran en el propio tablero porque su resultante, 
igual que en la torre, debe ser nula. 
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Figura 2.11 


La sección transversal del tablero depende en gran medida de la disposición de los 
tirantes. En los puentes atirantados en el eje, generalmente es un cajón cerrado con 
voladizos laterales, y en los puentes atirantados en los bordes, generalmente está formada 
por dos vigas longitudinales situadas en los bordes del tablero, enlazadas entre sí por vigas 
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transversales; no obstante, tanto en uno como en otro sistema de atirantamiento caben 
diferentes variantes de la sección transversal; se puede llegar incluso a invertir las 
secciones, es decir, utilizar el cajón único cerrado en un puente con doble plano de 
atirantamiento, y por el contrario, el doble cajón, unido por vigas transversales con plano 


único de tirantes. 


2.1.1.6. Puentes de pontones. 

Los puentes flotantes se apoyan sobre flotadores y por ello no tienen el arraigo en la 
tierra que toda obra fija debe tener. Los flotadores pueden ser más o menos grandes para 
reducir su movilidad y se puede conseguir que sus movimientos sean incluso menores que 
los de algunos puentes fijos, pero ello no elimina ese carácter de elemento flotante 
sometido a los movimientos del agua; hay siempre un movimiento relativo entre el puente y 
los apoyos fijos de las orillas. 

Los puentes flotantes consisten básicamente en un tablero apoyado sobre una serie 
de elementos flotantes que sirven para mantenerlo en una situación más o menos fija. Se 
han utilizado muchos tipos de elementos flotantes: barriles, odres, barcas, y pontones 
cerrados de diferentes materiales. 

La mayoría de los puentes flotantes que se hicieron hasta el s. XIX se apoyaban en 
barcas fijas, análogas a las móviles, ancladas al lecho del río. Muchos de ellos, al estar 
situados en ríos navegables o en vías, debían permitir el paso de los barcos, y por ello 
tenían un tramo móvil; éste consistía en una serie de barcas sin anclar que se podían 
desplazar con su parte del tablero, dejando el puente abierto. Una vez que habían pasado los 
barcos, se volvían a llevar a su sitio enclavando el tablero a las barcas adyacentes fijas. 
Eran por tanto doblemente heteróclitos: flotantes y móviles. 

El puente de Triana sobre el río Guadalquivir en Sevilla duró más de setecientos 
años, desde que lo construyeron los árabes en el siglo XI, hasta que se sustituyó a 
mediados del s, XIX por un puente metálico fijo. Se rompió en innumerables ocasiones a 
causa de las avenidas del río que se lo llevaban aguas abajo; una vez terminada la riada se 
recuperaba, se le subía por el río, y se le volvía a colocar en su lugar, arreglando las 
cadenas que unían las barcas y lo fijaban a las orillas. 

Uno de los problemas más difíciles de resolver en los puentes flotantes es su enlace 
con tierra, porque la mayoría de las aguas varían de nivel; en el mar por la carrera de marea, 


y en los ríos por su variación de caudal. Este enlace se resuelve de diferentes maneras: 
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a) Creando una zona de transición que, apoyada en tierra y en la primera barca, 

puede cambiar de inclinación. 

b) Variando la cota de la calzada sobre los pontones. 

c) Anclando mediante cables los flotadores al fondo, de forma que estos cables 

soporten la variación de fuerza ascendente de los flotadores al variar su altura 

sumergida, y los mantengan fijos. 

Los puentes flotantes modernos se hacen con pontones fijos formados por cajones 
cerrados con formas de paralelepípedos o cilíndricas, que se fijan al fondo del agua 
mediante cables tensados, generalmente anclados a unos macizos apoyados en el fondo Los 
sistemas de anclaje de los cables al fondo es uno de los problemas tecnológicos más 
complejos de estos puentes, problema que es común a todas las estructuras flotantes 
ancladas que se construyen: túneles flotantes, plataformas petrolíferas marinas, etc. Los 
pontones pueden estar semi sumergidos totalmente; o sumergidos totalmente; pueden ser 
aislados, de forma que cada apoyo tenga su propio pontón, o se les puede dar continuidad, 
creando una unidad a lo largo de todo el puente; sobre este cajón continuo se pueden apoyar 
las pilas que soportan el tablero, o bien se puede utilizar su losa superior directamente de 
plataforma de la calzada 

Los puentes de barcas eran de madera hasta el s. XIX; en este siglo se hicieron 
muchos puentes flotantes de hierro y acero, materiales que se empleaban tanto en los 
pontones como en el tablero.. En el s. XX se han hecho pontones de hormigón, inicialmente 
de hormigón armado y después de hormigón pretensado. 

Recientemente se han construido varios puentes flotantes, principalmente en 
Estados Unidos y en los fiordos noruegos (Bergsoysund). Ello ha dado lugar a estudios de 
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gran envergadura sobre el comportamiento dinámico de los puentes flotantes a los efectos 
del movimiento del agua, fundamentalmente del oleaje 


2.1.2, Puentes móviles. 
2.1.2.1. Puentes basculantes. 

Los puentes basculantes son los que giran alrededor de un eje horizontal situado en 
una línea de apoyos; se incluyen por tanto en ellos los levadizos y los basculantes según la 
clasificación de Gauthey. 

Son los más clásicos de los móviles y los que más se utilizan actualmente. Son 
también los primeros, porque los famosos puentes levadizos medievales eran de este tipo. 
Los puentes levadizos iniciales de madera consistían en un tablero simplemente apoyado a 
puente cerrado, y atirantado durante el movimiento. Eran siempre de una hoja, porque 
giraban sobre un apoyo y se elevaban tirando del otro. Los tirantes, formados por cadenas o 
cuerdas, se recogían con un cabrestante manual, y ello hacía girar el tablero sobre uno de 
sus apoyos, mediante una rótula. También se utilizaron puentes levadizos de dos hojas, con 
el vano móvil dividido en dos semivanos que se levantaban desde sus extremos; en ellos la 
estructura cerrada tiene que seguir estando atirantada para ser estable; es por tanto una 
estructura atirantada en las dos situaciones, abierto y cerrado. 

Se han construido muchos puentes de ambos sistemas, y cada uno tiene sus ventajas 
e inconvenientes, pero en general, si la luz no es grande, es más sencillo y económico el de 
una sola hoja porque requiere un único mecanismo y se centraliza toda la operación de 
movimiento. Ahora bien, como en todos los puentes, en los móviles, al crecer la luz, crecen 
los esfuerzos proporcionalmente al cuadrado de ésta, y por ello, para luces grandes resulta 
más económico desdoblar los voladizos, porque a efectos de movimiento es una estructura 


de mitad de luz que la de una sola hoja. 
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Figura 2.12. 
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El puente de la torre de Londres, con una luz de 79 m, sigue siendo uno de los 
puentes basculantes más grandes del mundo; su movimiento se debe al giro del conjunto 
tablero-contrapeso sobre una rótula simple situada en el centro de gravedad del sistema, y 
se acciona mediante un sistema hidráulico. Este sistema es el que se utiliza hoy día en la 
mayoría de los puentes basculantes. El conjunto del puente es una estructura muy singular, 
porque sobre las pilas del tramo móvil hay unas torres neogóticas que soportan una pasarela 
superior que sirve para dar paso a los peatones con el puente abierto y para compensar los 
tramos colgados asimétricos laterales, cuya estructura resistente es rígida. Su singularidad 
hace de este puente una de las estampas más típicas de Londres, y el puente móvil más 
conocido del mundo. Este puente, con 100 años de vida, sigue todavía en servicio, aunque 
la maquinaria ha sido renovada en varias ocasiones; la última vez en 1972. 

Otra solución que se utilizó con mucha frecuencia en los puentes basculantes de 
madera es la de balancín superior. Uno de los más antiguos, el de Langlois, está situado 
sobre el canal de Arlés en Francia, cerca de la ciudad, aunque su emplazamiento actual no 
es el original. 


2.1.2.2. Puentes giratorios. 

En los puentes giratorios de eje vertical caben, igual que en los basculantes, dos 
posibilidades de apertura: o bien girar dos vanos simétricos sobre una pila situada en el 
centro del canal de navegación, aunque en algún caso excepcional puede estar situada en un 
borde; o bien girar dos semivanos con sus compensaciones, sobre dos pilas situadas en los 
bordes del canal. 

El clásico puente giratorio es el primero, con una fisonomía muy característica, 
análoga en casi todos los construidos; es una viga triangulada con tablero inferior, canto 
variable muy acusado, máximo en el apoyo central y mínimo en los extremos, y una pila 
gruesa en el centro que aloja la maquinaria de giro. 

La solución de dos semivanos compensados que giran sobre las pilas laterales se ha 
utilizado en raras ocasiones, si bien los de mayor luz son de esta forma; uno de los primeros 
fue el de Brest sobre el río Penfeld; tenía una luz de 117,30 m y se terminó en 1868; fue un 
puente excepcional en su momento, y seguirá siendo de los más grandes, el segundo de 
mayor luz en el mundo; pero desgraciadamente ya no existe porque lo destruyeron en la 
Segunda Guerra Mundial. El puente de Firdan sobre el canal de Suez en Egipto, es también 
de dos semivanos compensados, tiene 168 m de luz y es el mayor puente giratorio del 
mundo. De este tipo es también la pasarela de Ondarroa en Vizcaya sobre el río Artibay, 
cerca de su desembocadura 
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Giratorio 


Figura 2.13. 


La maquinaria para el giro es siempre parecida; consiste en una cremallera circular 
sobre la que se mueve un piñón al que se aplica la fuerza motriz. El movimiento del piñón 
por la cremallera circular es lo que hace girar el puente. Generalmente toda la maquinaria 
está alojada en una gran pila circular, o está a la vista. 

La estructura de la mayoría de los puentes giratorios de dos vanos simétricos es una 
viga continua de dos vanos con el puente cerrado, y un doble voladizo con el puente 
abierto. 

Los puentes giratorios de dos vanos son clásicos del río Harlem en Nueva York, 
donde se construyeron más de diez; hoy en día siguen siete en servicio porque los demás se 
sustituyeron por puentes de desplazamiento vertical de luz doble. 

El mayor de los puentes giratorios de Nueva York y uno de los mayores del mundo, 
no estaba sobre el río Harlem, sino sobre el canal que separa Staten Island del estado de 
New Jersey; fue el puente Arthur Kill, con dos vanos simétricos de 76 m de luz, construido 
en 1890, y sustituido en 1959 por un puente de desplazamiento vertical de luz doble. 


2.1.2.3. Puentes de desplazamiento horizontal. 

La mayoría de los puentes actuales de desplazamiento horizontal son flotantes, 
aunque los primeros puentes móviles de madera se hicieron con frecuencia así, porque era 
el movimiento más sencillo; el puente se desplazaba longitudinalmente sobre rodillos, 
avanzando o retrocediendo en voladizo libre hasta llegar al apoyo de la otra orilla. Ejemplo 
de este sistema es el puente sobre el canal de Gotha en Inglaterra. 

Recientemente se ha construido en el puerto de Cardiff un puente de este tipo con 
una luz entre apoyos de 30,5 m y una compensación de 14 m; el voladizo de 30,5 m que se 
produce durante el movimiento, se equilibra con un relleno de hormigón alojado en las 
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prolongaciones de las vigas laterales metálicas en cajón que soportan el puente. El 
movimiento se hace elevando el puente mediante gatos y trasladándolo sobre ruedas. 
En los puentes flotantes del estado de Washington, en Estados Unidos, todos ellos situados 
cerca de la ciudad de Seattle, se han utilizado dos sistemas para abrir los canales de 
navegación, y en ambos el movimiento es por desplazamiento horizontal de un tramo 
flotante situado entre dos líneas de pontones que forman una U y le sirven de guía. 

En el primer puente sobre el lago Washington, el Lacey W. Murrow, y en el primero 
del Hood Canal, el tráfico a puente cerrado debía pasar del flotador central a los flotadores 
laterales y luego de éstos nuevamente al eje del puente; esto obligaba a dos curvas en S en 
el trazado, lo que disminuía sensiblemente la capacidad de tráfico del puente y producía 
problemas de explotación. 

En el puente de Evergreen Point, también sobre el lago Washington, y en la 
reconstrucción del Hood Canal, la apertura del canal de hace por un movimiento mixto: los 
tramos móviles se siguen desplazando longitudinalmente guiados por una U, pero el tráfico 
circula en línea recta gracias a un tramo que se apoya en las líneas laterales de pontones que 
forman la U. Cuando se abre el canal de navegación, este tramo se desplaza verticalmente 
hacia arriba, dejando sitio para que el tramo móvil pase debajo de él; es un sistema 
compuesto de desplazamiento vertical y longitudinal 


2.1.2.4. Puentes de elevación vertical. 

Los puentes de desplazamiento vertical son tableros simplemente apoyados, cuyos 
apoyos se pueden mover verticalmente para elevarlos a la cota que requiere el gálibo de 
navegación. 

Normalmente se elevan tirando de sus cuatro esquinas, y por ello requieren dos o 
cuatro torres, en las que se aloja la maquinaria de elevación y los contrapesos necesarios 
para equilibrarlos durante la maniobra de desplazamiento vertical. En algún puente de 
pequeña luz se han evitado las torres y los contrapesos, accionándolo mediante gatos 
hidráulicos situados bajo el tablero, y por ello, a puente cerrado nada evidencia su 
condición de móvil; así es el puente de la avenida de St. Paul en Milwaukee sobre el río del 
mismo nombre, Estados Unidos, terminado en 1966, con una luz de 16 m y un 
desplazamiento vertical de 4,5 m. 

El puente de desplazamiento vertical es adecuado y resulta más económico que los 
demás para luces grandes y por ello los mayores puentes móviles son de este sistema. El 
mayor de todos ellos es el Arthur Kill cerca de Nueva York, de 170 m de luz, y un gálibo 
de navegación de 41 m con el puente levantado; se terminó en 1959 y sustituyó a uno 


giratorio con dos vanos dos vanos de 76 m de luz 
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Puente de elevación vertical 


Figura 2.14. 


Un sistema peculiar de puentes de desplazamiento vertical es el de T. Rall; la 
elevación se consigue en este sistema mediante el accionamiento simultáneo de dos 
balancines superiores, uno sobre cada pila del tramo a elevar, y por tanto sólo puede dar 
lugar a elevaciones limitadas, las debidas al giro del balancín. 

Después de la Segunda Guerra Mundial los puentes de desplazamiento vertical, 
como todos los metálicos, han evolucionado significativamente, sobre todo en Europa. En 
muchos de ellos se han hecho las torres de hormigón, cada una de ellas formada por dos 
pilas unidas en cabeza, y la triangulación de las vigas se ha hecho más diáfana y limpia. 
Hay muchos puentes en Europa con esta nueva configuración; entre ellos el puente de 
Hamburgo sobre el Elba, de 106 m de luz, construido en 1973 


2.1.2.5. Puente transbordador. 

Los puentes transbordadores han estado y estarán siempre unidos al nombre del 
ingeniero francés Ferdinand Arnodin, porque fue el primero que patentó la idea, e intervino 
en la mayoría de los que se han construido. Sin embargo, realmente, quien inició este 
sistema fue el arquitecto español A. del Palacio en el transbordado sobre la ría del Nervión 
en Portugalete, cerca de Bilbao. 

El puente transbordador es una forma diferente al móvil de resolver el conflicto que 
plantean dos corrientes de tráfico incompatibles: un tráfico de vehículos entre dos orillas 
situadas a poca altura sobre el agua, y un tráfico de barcos en el río o ría a salvar, que 
requiere un gálibo de navegación de gran altura. 
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La solución que se ha utilizado normalmente para resolver este problema es el 
puente móvil de cualquiera de los tipos ya estudiados, pero si la luz es muy grande esta 
solución puede resultar difícil o imposible de hacer, y por ello surgieron los 
transbordadores. El transbordador consiste en una viga fija, situada a la altura requerida por 
el gálibo, de la que se cuelga una plataforma móvil, generalmente mediante cables, que 
transporta los vehículos de una orilla a la opuesta; con esta solución se puede llegar a luces 
análogas a los puentes colgantes porque no se plantean problemas en la estructura fija, 
diferentes a los de los puentes normales 

Alberto de Palacio estudió la comunicación sobre la ría de Bilbao, e inicialmente 
propuso la solución que se había utilizado en el transbordador de Saint-Malo en Francia que 
unía Saint-Malo con Saint-Servan, separados por un brazo de mar de 90 m de ancho. Este 
transbordador consistía en una estructura metálica que rodaba sobre unas vías situadas en el 
fondo del agua. 
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Figura 2.15 
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El transbordador de Portugalete es una estructura colgada, con una luz de 164 m, y 
con un gálibo de navegación de 45 m. Se terminó en 1893. Su esquema resistente consiste: 
la zona central está colgada de los cables principales mediante péndolas, y las zonas 
laterales están atirantadas desde las cabezas a las torres. 

Desgraciadamente el transbordador de Portugalete se reconstruyó después de la 
Guerra Civil Española y se transformó su estructura, dejando la nueva viga soporte colgada 
exclusivamente de los cables principales con péndolas verticales. 

Los puentes transbordadores pasaron rápidamente de moda; desde 1916 no se ha 
vuelto a construir ninguno. Únicamente se construyó en 1933 el Sky Ride en Chicago para 
la exposición universal llamada "El siglo del Progreso", con 564 m de luz y ¡una altura de 
191 m, proyectado por D. B. Steinman y Robinson; es el mayor transbordador de todos los 
que se han construido en el mundo; se planteó como una solución con futuro, pero no dio 
lugar a ningún otro puente transbordador. La estructura era atirantada, con una viga de 
canto variable, máximo en el centro. Como la mayoría de los transbordadores, no ha 
llegado a nuestros días; estuvo poco tiempo en servicio porque se desmontó poco después 
de la exposición 


2.2. Según el material. 
2.2.1. Puentes de cuerdas, ( lianas ). 

Estos puentes son los antecesores de los puentes sustentados por cables (colgantes y 
atirantados) actuales. Este tipo de puentes se denomina pasarela. 

Los cables se fabricaban de lianas, enredaderas, cuero, bambú, mimbre y materiales 
similares. Las cuerdas están agrupadas y torcidas en espiral para formar una unidad 
resistente 





Figura 2.16. 


La mayoría de los primitivos puentes colgantes fabricados con estos materiales 
estaban soportados por tres cables, de modo que pueda pasar un hombre poniendo los pies 
en la más baja y agarrándose a las superiores. 
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Las cuerdas se han utilizado para hacer puentes colgantes en muchas culturas 
primitivas, desde el Himalaya a los Andes, y desde África a las islas de Oceanía. 






Puente colgante 

El antiguo puente de bejucos 
trenzados, sobre un abismo de 
montaña o un río, es el prototi- 
po del puente colgante, cuyo 
piso se halla suspendido de re- 
cios cables colgantes. 


Figura 2.17. 
2.2.2. Puentes de madera. 

La madera es el material que utilizó el hombre para hacer sus primeras 
construcciones; un tronco de árbol sobre un río fue seguramente el primer puente artificial. 

Los puentes de madera son más fáciles y más rápidos de construir que los de piedra, 
y han resultado siempre más económicos; por ello, los primeros que construyó el hombre 
fueron de madera, y a lo largo de la Historia se han construido innumerables puentes de 
este material, muchos más que de piedra. 

Los puentes de madera han planteado siempre problemas de durabilidad y por ello 
se han considerado siempre de una categoría inferior que los de piedra; generalmente se les 
ha dado carácter de obra provisional; se aspiraba a sustituirlos por uno de piedra en cuanto 
hubiera dinero para ello. 

Los tres problemas básicos de durabilidad de los puentes de madera son los 
siguientes: 

a) En primer lugar el propio material, que se deteriora con el paso del tiempo si no 

se cuida especialmente. 

b) En segundo lugar su vulnerabilidad al efecto de las avenidas de los ríos. Cada 

avenida extraordinaria se llevaba muchos puentes de madera, y por ello siempre ha 

habido una clara conciencia de su debilidad frente a las acciones destructivas del 
propio río. 


Los puentes de madera fueron los primeros que se utilizaron, aunque de ellos, como 
de todas las primeras construcciones de este material, no queda rastro. Un tronco sobre el 
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río se puede considerar un puente frontera entre lo natural y lo artificial. En unos casos 
puede ser natural, porque un árbol, al caerse, puede quedar sobre el río; en otros los tendió 
el hombre para poder pasar sobre él, lo que probablemente aprendió al ver los que había 
tendido la naturaleza. 





Figura 2.158. 


Del tronco aislado, se pasó al tablero de varios troncos adosados; es el puente de 
vigas simplemente apoyadas. Posteriormente se hicieron pórticos de jabalcones, arcos de 
madera, y vigas trianguladas. Hoy en día se siguen construyendo pasarelas de madera, 
aunque solamente en casos excepcionales, porque resultan más caras que las metálicas o las 
de hormigón que son los materiales que se utilizan normalmente hoy en día para hacer 
puentes. De los puentes históricos de madera quedan muy pocos en pie; salvo en 
determinadas regiones, como pueden ser los Alpes, se consideraban de segunda clase. El 
puente por excelencia era el de piedra; el de madera ha sido siempre muy vulnerable a 
causa de los incendios, de su degradación y de las avenidas de los ríos. Sin embargo, hasta 
muy avanzado el siglo XIX que se impusieron los puentes metálicos, la mayoría de los 
puentes eran de madera. Muchos de ellos se construían con idea de provisionalidad, se 
trataba de sustituirlos por puentes de piedra en cuanto era posible. El puente Emilio sobre el 
Tíber en Roma, fue primero de madera y luego de piedra. 

Con arcos de madera, llegaron los hermanos Grubenmann en el s. XVIII a una luz 
de 67 m en el puente de Reichenau, y a principios del s. XIX se construyeron tres puentes 
de más de 100 m de luz, el mayor de ellos fue el de Mc Calss Ferry sobre el río 
Susquehanna de 110. Este puente fue el de mayor luz del mundo hasta que lo superó en 
1820 el Union Bridge, un puente colgante de 137 m de luz. 
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Vigas trianguladas de madera se hicieron muchas en los primeros puentes de 
ferrocarril, posteriormente vigas mixtas de madera y hierro, y a mediados del s. XIX 
prácticamente desaparecieron 
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Fotografía 2.5. Puente sobre el río > wait 


2.2.3. Puentes de mampostería. 

Al igual que la madera, la piedra es un material natural que se obtiene directamente 
de la naturaleza y se utiliza sin ninguna transformación, únicamente es necesario darles 
forma. Aparte de la piedra, se ha utilizado también materiales como el ladrillo o el 
hormigón en masa. 

El ladrillo, para el constructor de puentes, es un pequeño sillar con el que se pueden 
hacer arcos de dovelas yuxtapuestas; por tanto la morfología de los puentes de ladrillo es la 
misma que la de los puentes de piedra. 

Las estructuras de piedra que sirven para salvar luces de cierta importancia, derivan 
del arco formado por dovelas yuxtapuestas; son las bóvedas y las cúpulas. Por ello los 
puentes de piedra, que deben salvar los ríos, utilizan siempre bóveda como estructura 
resistente. 

Los puentes de piedra están formados por bóvedas cilíndricas, análogas al medio 
cañón románico, aunque en ellas predomina la dimensión longitudinal sobre la transversal, 


y por ello el efecto bóveda es mínimo; se comportan básicamente como arcos lineales. 
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Fotografía 2.7. Puente sobre el río Ambroz. Hervás 
(Cáceres, España) 


Cabe la solución de cubrir espacios con vigas de piedra, y de hecho existe la 
arquitectura dintelada en este material, pero las luces que se pueden salvar con este sistema, 
o son muy pequeñas, o requieren la movilización de piedras de tamaños descomunales; de 


ello es buen ejemplo la arquitectura megalítica. 
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El puente de piedra es el puente histórico por excelencia. Actualmente el arco de 
piedra como técnica para hacer puentes es solamente historia; ya no se construyen puentes 
de este tipo porque resultan excesivamente costosos, salvo casos excepcionales en parques 
O lugares naturales protegidos, con una intención puramente paisajística, y muchos de ellos 
son de hormigón chapados de piedra.. 

La construcción de los puentes de piedra es bastante simple, y en términos generales 
no plantea problemas distintos a los de cualquier obra coetánea de él; solamente la 
cimentación plantea problemas singulares, pero su dificultad es debida al río, no a su 
estructura. 

Todas estas cualidades hacen del arco el sistema estructural más perfecto, y casi 
podríamos decir que único, para construir puentes con los materiales de construcción 
durables que se conocían hasta la aparición del hierro: la piedra y el ladrillo. Por ello, 
mientras sólo existieron estos materiales, no hubo ningún cambio sustancial en los puentes 
de arco. 


2.2.4. Puentes metálicos. 

El empleo del hierro significó una transformación radical en la construcción en 
general, y en los puentes en particular; sus posibilidades eran mucho mayores que las de los 
materiales conocidos hasta entonces, y por ello se produjo un desarrollo muy rápido de las 
estructuras metálicas, que pronto superaron en dimensiones a todas las construidas 
anteriormente. 

Hoy en día sigue siendo el material de las grandes obras, y en especial de los 
grandes puentes, si bien el hierro que se utiliza ahora no es el mismo que se utilizó en los 
orígenes, porque el material también ha evolucionado significativamente; hay diferencia 
considerable de características y de calidad entre los aceros actuales, y el hierro fundido 
que se utilizó en un principio. 

Coalbrookdale marcó el principio de una nueva era en los puentes, que dio lugar a 
su espectacular desarrollo en el siglo XIX. Entre la construcción del puente de 
Coalbrookdale, un arco de medio punto de 30 m de luz, con una estructura poco clara, y la 
construcción del puente de Firth of Forth, un puente cantiléver para ferrocarril con dos 


vanos de 521 m de luz, terminado en 1890, transcurrieron exactamente 111 años. 
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Fotografía 2.8. 


El rápido desarrollo a principios del s. XIX de los puentes metálicos se debió 
básicamente a dos causas fundamentales: 

a) En primer lugar, el nuevo material tenía muchas más posibilidades que los 

anteriores, porque su capacidad resistente era mucho más alta. 

b) En segundo lugar, se empezó a conocer con cierto rigor el comportamiento 

resistente de las estructuras, lo que permitió, a la hora de proyectar un puente, 

dimensionar sus distintos elementos cuantificando su grado de seguridad, y con ello 


ajustar al máximo sus dimensiones. 


Los materiales derivados del hierro que se han utilizado sucesivamente en la 
construcción han sido, la fundición, el hierro forjado y el acero. 


2.2.4.1. Puentes de fundición . 

Los primeros puentes metálicos se hicieron de hierro fundido; la mayoría tienen 
estructuras poco claras, heredadas de los de piedra y de madera. En el puente de 
Coalbrookdale sobre el río Severn, el primero de los puentes metálicos, construido en 1779, 
se aligeraron los tímpanos mediante anillos concéntricos como se había hecho en muchos 
puentes de madera. El puente de Buildwas, también sobre el Severn, construido en 1796, 
Thomas Telford, uno de los ingenieros que más contribuyó al desarrollo de los puentes 
metálicos, se basó en los puentes de madera de los hermanos Grubenmann; igual que el 
puente de Coalbrookdale, se fabricó en la fundición de Abraham Darby III. De hierro 
fundido son todos los puentes arco de Thomas Telford y de John Rennie, que en 1819 
construyó en Londres el puente de Southwark sobre el Támesis, con tres arcos de 
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644+73+64 m de luz, el mayor de todos los puentes de hierro fundido que se han construido 
en el mundo. 
2.2.4.2. Puentes de hierro forjado. 

El hierro forjado es un hierro tratado a base de golpeo para aumentar su resistencia y 
mejorar su regularidad. Actualmente se laminan en caliente fabricando chapas y perfiles 
metálicos, elementos que han conformado en gran medida las estructuras metálicas. Los 
primeros puentes grandes que se construyeron con hierro forjado fueron el de Conway, y el 
Britannia en los estrechos de Menai, dos puentes en viga cajón de grandes dimensiones 
para ferrocarril, hechos por Robert Stephenson, hijo del inventor de la máquina de vapor. 
En estas vigas el tren circulaba por su interior. El primero se terminó en 1849; es una viga 
simplemente apoyada de 125 m de luz. El segundo es una viga continua con cuatro vanos 
de 70 + 2*142 + 70 m de luz, terminado en 1850. Estos puentes han sido unos de los más 
innovadores de la Historia porque, además de emplear el hierro forjado por primera vez en 
una gran Obra, fueron los primeros puentes viga de grandes dimensiones que se han 
construido, y también las primeras vigas cajón, es decir, vigas con sección rectangular o 
trapecial cuyos contornos están formados por paredes delgadas. 

La construcción del puente Britannia también fue innovadora; las vigas se 
construyeron en tierra, se transportaron por flotación hasta la vertical de su posición 
definitiva, y se elevaron con gatos para situarlas a su cota. 

El hierro forjado es el material de los puentes de la segunda mitad del s. XIX, la 
época de los grandes viaductos de ferrocarril en viga triangulada; de este material son las 
vigas en celosía y los arcos de Eiffel. 
2.2.4.3. Puentes de acero. 

A finales del s. XIX, cien años después de la iniciación de los puentes metálicos, se 
empezó a utilizar el acero para construir puentes. 

Conseguir que los materiales de construcción sean dúctiles y no frágiles, es uno de 
los logros importantes de su tecnología. El acero se conocía mucho antes de que se 
empezara a fabricar industrialmente a finales del s. XIX, y de hecho se había utilizado en 
algún puente aislado; ejemplo de ello son las cadenas del puente colgante sobre el Canal del 
Danubio en Viena, de 95 m de luz, terminado en 1828. 

Pero era un material caro hasta que en 1856 el inglés Henry Bessemer patentó un 
proceso para hacer acero barato y en cantidades industriales, mediante un convertidor 
donde se insuflaba aire en el hierro fundido que reducía las impurezas y el contenido de 


carbono. 
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El primer gran puente cuya estructura principal es de acero es el de San Luis sobre 
el río Mississippi en los Estados Unidos, proyecto de James B. Eads en 1874, con tres arcos 
de 152 + 157 + 152 m de luz. 

Los dos grandes puentes de finales del s. XIX fueron también de los primeros que se 
hicieron con acero: el puente de Brooklyn y el puente de Firth of Forth. Desde finales de s. 
XIX el acero se impuso como material de construcción sobre el hierro, y por ello, a partir 
de entonces, todos los puentes se han hecho de acero. 





Fotografía 2.9. 


2.2.5. Puentes de hormigón armado. 

El hormigón armado es una colaboración del acero y el hormigón, adecuado 
especialmente para resistir esfuerzos de flexión. El hormigón es muy adecuado para resistir 
compresiones y el acero en barras para resistir tracciones. Por ello las barras de acero se 
introducen en la pieza de hormigón, en el borde que debe resistir las tracciones, y gracias a 
la adherencia entre los dos materiales, las primeras resisten las tracciones y el segundo las 
compresiones. 

Durante muchos años las barras de acero eran lisas, pero gracias a una serie de 
ensayos, se comprobó que la adherencia entre el acero y el hormigón, uno de los 
mecanismos básicos para que el hormigón armado funcione, mejoraba significativamente 
haciendo las barras corrugadas, es decir, con resaltos transversales, y así son las barras 
actuales. 

El hormigón armado apareció a finales del s. XIX y se desarrolló a principios del 
XX, después de varias tentativas. 
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El primer puente de hormigón armado, la pasarela de Chazelet, se construyó en 
1875, con una luz de 16,5 m y 4 m de ancho por Joseph Monter, jardinero de París. 

El hormigón armado se extendió rápidamente por toda Europa; a ello contribuyó el 
arco de exhibición construido en la exposición universal de Diisseldorf de 1880, que sirvió 
para dar a conocer este nuevo material. 

Se imponen dos soluciones clásicas: los de vigas de alma llena, que podían ser vigas 
en T unidas por la losa superior, o vigas de cajón para las luces mayores; y los arcos, 
solución idónea para el hormigón, que es un material adecuado para resistir compresiones. 

Con hormigón armado se llegaron a hacer puentes viga de gran luz; el mayor es el 
de Ivry sobre el Sena, una pasarela triangulada de 134,5 m de luz, construida en 1930; uno 
de los mayores fue el puente de Villeneuve-St. Georges también sobre el Sena cerca de 
París, una viga continua de alma llena con luz máxima de 78 m, terminado en 
1939. Después de la Segunda Guerra Mundial se construyeron puente de hormigón armado, 
algunos de ellos de luz grande, pero rápidamente se impuso el hormigón pretensado y los 
puentes de hormigón armado han quedado reducidos a las losas de pequeña luz 





Fotografía 2.10. Puente Cardenal (Caceres , España) 


2.2.6. Puentes de hormigón preesforzado. 

Freyssinet, además de contribuir al desarrollo del hormigón armado, fue el iniciador 
del hormigón pretensado porque, gracias a su extraordinario esfuerzo personal, consiguió 
desarrollar una nueva técnica casi desde cero, hasta hacerla aplicable en cualquier obra 
donde fuera adecuada. 
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El hormigón preesforzado se puede considerar un nuevo material; su diferencia con 
el hormigón armado es que en éste la armadura es pasiva, es decir, entra en carga cuando 
las acciones exteriores actúan sobre la estructura; en el pretensado, en cambio, la armadura 
es activa, es decir se tesa previamente a la actuación de las cargas que va a recibir la 
estructura (peso propio, carga muerta y cargas de tráfico), comprimiendo el hormigón, de 
forma que nunca tenga tracciones o que éstas tengan un valor reducido. La estructura se 
pone en tensión previamente a la actuación de las cargas que van a gravitar sobre ella, y de 
ahí su nombre de hormigón preesforzado. En definitiva, es adelantarse a las acciones que 
van a actuar sobre la estructura con unas contra-acciones que es el momento en que se tesan 
las armaduras; se pueden tesar antes de hormigonar la pieza, es decir, pretesarlas, o se les 
puede dar carga después de hormigonada la pieza, es decir, postesarlas. 

Con el hormigón preesforzado se evita la fisuración que se produce en el hormigón 
armado y por ello, se pueden utilizar aceros de mayor resistencia, inadmisibles en el 
hormigón armado porque se produciría una fisuración excesiva. 

Los sistemas de anclaje de las armaduras activas se agrupan en varios 
procedimientos básicos que han tenido diversas variantes: 

a) Anclajes mediante cuñas de diferentes tipos 

b) Anclajes mediante rosca 

c) Anclajes mediante cabezas recalcadas 

d) Anclajes mediante bloques de hormigón 

e) Anclajes mediante apriete transversal 


El hormigón preesforzado no ha hecho desaparecer el hormigón armado; cada uno 
tiene su campo de aplicación. Al iniciarse el hormigón preesforzado se trató de sustituir 
toda la armadura pasiva por activa; por ello los primeros puentes se pretensaban 
longitudinal y transversalmente. Pero pronto cada material encontró su sitio; la armadura 
activa se debe emplear para resistir los esfuerzos principales y la pasiva los secundarios. 
Incluso puentes losa con luces de hasta 20 m se pueden hacer exclusivamente con armadura 
pasiva, aunque hay que tener en cuenta la fisuración, porque muchas veces, aun siendo 
admisible, es excesivamente visible. 

A los ingenieros franceses se debe el descubrimiento del hormigón armado y del 
pretensado, y a ellos y a los alemanes se debe el desarrollo de su tecnología, aunque en éste 
ha habido aportaciones de ingenieros de muchos países. 

El puente de Bendorf sobre el Rin; el de Castejón de 101 m de luz de 1967; el 
puente de Dorénaz sobre el Ródano, Suiza, de 45 m de luz central, 1933; el puente de 
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Esbly, 74 m de luz, 1951 sobre el río Marne; etc. son ejemplos de puentes de hormigón 
preesforzado. 


2.2.7. Puentes mixtos. 

La estructura mixta es una nueva forma de colaboración del acero y el hormigón, en 
este caso yuxtapuestos, no mezclados como en el hormigón armado y pretensado, pero sí 
conectados entre sí para que trabajen conjuntamente. 

Una de las dificultades de los puentes metálicos fue durante mucho tiempo la 
materialización de la plataforma de rodadura de las carreteras. Inicialmente la mayoría de 
los tableros de los puentes metálicos eran de madera; cuando apareció el hormigón armado 
se utilizaron con frecuencia losas de hormigón; también había puentes con tablero abierto, 
hecho con una rejilla de pletinas metálicas ortogonales colocadas verticalmente para 
conseguir rigidez a flexión; este tipo de tablero se usaba mucho en los puentes móviles, 
pero es incómodo para el tráfico. A pesar de ello se ha utilizado en puentes bastante 
recientes. Parte de la plataforma de rodadura del puente colgante de Lisboa sobre el Tajo, 
construido en 1966, es de este tipo. La innovación de la estructura mixta ha sido incorporar 
la losa de hormigón de la plataforma a la estructura resistente. 

En principio la estructura mixta se compone de una cabeza inferior metálica, almas 
del mismo material, y una cabeza superior de hormigón, conectadas entre sí; el acero debe 
resistir la tracción y el hormigón la compresión. Este reparto de funciones está muy claro en 
la viga simplemente apoyada, que es donde la solución mixta tiene todo su sentido, porque 
la tracción se produce en la cabeza inferior metálica, y la compresión en la superior del 
hormigón. 

Una de las principales ventajas de los puentes mixtos, y por ello sustituyen a los 
puentes preesforzados, incluso en luces pequeñas, es que su construcción se puede hacer 
igual que la de un puente metálico con las ventajas que esto representa por su mayor 
ligereza. Es más fácil montar un cajón metálico de 30 ó 40 m de luz que uno de hormigón; 
una vez montado el cajón metálico sólo queda hacer el tablero de hormigón, bien in situ, o 
bien prefabricado. Esta solución es clásica en pasos superiores sobre autopistas en 
funcionamiento. 

Los ensayos de estructuras mixtas se iniciaron poco antes de la Guerra de 1914, en 
el Laboratorio Nacional de Física en Inglaterra. 

Después de la Segunda Guerra Mundial este sistema se extendió por todo el mundo, 
llegando en el momento actual a ser casi tan conocido como los puentes metálicos o los 
puentes de hormigón. 
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Actualmente se construyen puentes mixtos por todo el mundo, generalmente de 
luces medias. 

Entre los grandes puentes mixtos se pueden citar los siguientes: 

En los primeros años 60 se terminó el puente Merstla sobre el río Meuse y sobre el canal 
Albert. El tramo sobre el río tiene tres vanos 65 + 110 + 65 y el del canal 51 + 85 + 50; son 
puentes cantiléver con viga apoyada en medio; esto obliga a que la losa superior de 
hormigón de las ménsulas esté fuertemente pretensada. Se construyeron por voladizos 
sucesivos. 

El puente de Tortosa sobre el río Ebro, tiene tres vanos de 102 + 180 + 102 m de luz 
y se terminó en 1988. El tablero tiene un tramo de hormigón sobre las pilas, y a él se 
empalma la estructura metálica en cajón trapecial, tanto en el vano central como en los de 
compensación 

El puente sobre el río Caroní en Ciudad Guyana, Venezuela, para ferrocarril y 
carretera, tiene una luz máxima de 213 m; se terminó en 1992 y es actualmente el puente 
viga mixto de mayor luz. Es una viga continua en cajón bicelular con un canto máximo de 
14 m. La losa superior es de hormigón, y la inferior metálica reforzada con hormigón en la 
zona próxima a las pilas principales, igual que le puente de Tortosa. 

También es estructura mixta el puente sobre el río Main en Nautenbach, terminado 
en 1994. La estructura metálica es triangulada con una triangulación Warren de canto 
variable, máximo de 15,60 m sobre apoyos. 

El que fue el mayor puente atirantado del mundo desde 1986 a 1991, el de la isla de 
Anmnacis sobre el río Fraser en Canadá, de 465 m de luz, tiene tablero mixto, y también el 
que fue el mayor de 1993 a 1995, el puente de Yang-pu sobre el Huang-pu en Shangai, 
China, con una luz principal de 602 m. 

El problema singular de las estructuras mixtas es la conexión entre el hormigón y el 
acero para asegurar que ambos materiales trabajen conjuntamente; para ello se debe 
transmitir el esfuerzo rasante que se desarrolla en la unión de un material a otro. Esta 
conexión se realiza normalmente con elementos metálicos, los conectadores, que van 
soldados al acero y embebidos en el hormigón, al que se unen por adherencia. 
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Para el diseño de puentes, las cargas móviles del trafico vehicular generan fuerzas que 
varían constantemente, las cuales se pueden describir mejor usando líneas de Influencia 


3.1. Introducción. 


Muchas estructuras están sometidas a la acción del paso frecuente de cargas 
móviles en cualquier dirección y de cualquier magnitud, ya sean uniformes o concentradas. 
Como ejemplo podemos considerar las vigas o entramados de los puentes carreteros, 
cuando por estos existe tráfico, están siendo sometidas a la acción de cargas móviles 
producidas por las ruedas de los coches o camiones o de un sistema de cargas uniformes 
equivalentes al paso de los coches o camiones sobre la estructura. Otro ejemplo son las 
vigas O entramados de los puentes ferroviarios estos están sometidos a la acción de las 
ruedas de las locomotoras que son seguidas de un tren de carga uniforme de longitud 
indefinida. Estos ejemplos nos dan una idea de algunos tipos de cargas móviles que habrán 
de considerarse al proyectar un puente. 


Para proyectar una viga o entramado que ha de soportar la acción de cargas móviles, 
es necesario determinar de alguna manera la posición de dichas cargas, que dará origen al 
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máximo esfuerzo cortante, o al máximo momento flector en una sección, o al máximo 
esfuerzo de una barra del entramado. Téngase muy en cuenta que la posición de cargas que 
dé origen el máximo esfuerzo cortante en una sección no originará necesariamente el 
máximo momento flector en esta misma sección, es decir, que el sistema de cargas que de 
origen al valor máximo del momento flector en una sección puede no originar el máximo 
momento de flexión en otra sección cualquiera. Cuando se trate de buscar un máximo, ya 
sea del esfuerzo cortante, del momento de flexión o del esfuerzo en una barra, lo primero 
que hay que hacer es determinar la, posición crítica de las cargas móviles. 

El estudio de las líneas de influencia nos proporcionará un entendimiento de este 


problema y en muchos casos nos dará la mejor solución del mismo. 


3.2. Líneas de Influencia para tramos Estáticamente Determinados. 
3.2.1. Procedimiento de análisis. 

Cualquiera de los siguientes procedimientos puede usarse para construir la línea de 
influencia en un punto P específico de un miembro para cualquier función (reacción, fuerza 
cortante o momento). En estos procedimientos escogeremos la fuerza móvil con una 


. . . . . * 
magnitud unitaria adimensional. 


Valores tabulados. Coloque una carga unitaria en varias posiciones x a lo largo del 
miembro y en cada posición use la estática para determinar el valor de la función (reacción, 
fuerza cortante o momento) en el punto especificado. 

Por ejemplo, si va a construirse la línea de influencia para la reacción de una fuerza 
vertical en un punto cualquiera sobre la viga, considere la reacción como positiva en el 
punto cuando actúe hacia arriba sobre la sección. Si va a dibujarse la línea de influencia de 
la fuerza cortante o del momento flector para un punto cualquiera, tome la fuerza cortante o 
el momento como positivo en el punto si actúa en el sentido convencional asumido usado 


para dibujar los diagramas de fuerza cortante y momento figura 3.1. 








Figura 3.1 


* Para mayor comodidad se supone que la magnitud de la carga concentrada móvil es la unidad ( P = 1). 
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Todas las vigas estáticamente determinadas tendrán líneas de influencia que consis- 
ten en segmentos rectos de líneas. Después de cierta práctica uno debe ser capaz de 
minimizar los cálculos y localizar la carga unitaria sólo en puntos que representen los 
puntos extremos de cada segmento de línea. Para evitar errores, se recomienda que primero 
se construya una tabla en la que aparezca la “carga unitaria en x” versus el valor 
correspondiente de la función calculada en el punto específico; esto es, la “reacción R”, la 
“fuerza cortante V” o el “momento flexionante M”. 

Una vez que la carga se ha colocado en varios puntos a lo largo del claro del 
miembro, es posible trazar los valores tabulados y construir los segmentos de la línea de 


influencia. 


Este análisis será usado para los ejemplos en el análisis de líneas de influencia 


para armaduras. 


Ecuaciones de las líneas de influencia. La línea de influencia puede también 
construirse colocando la carga unitaria en una posición x variable sobre el miembro y luego 
calcular el valor de la reacción, cortante, o momento (R, V o M respectivamente), en el 
punto como función de x. De esta manera, pueden determinarse y trazarse las ecuaciones de 


los varios segmentos de línea que componen la línea de influencia. 


Aunque el procedimiento para construir una línea de influencia es básico, uno debe 
ser consciente de la diferencia entre construir una línea de influencia y construir un 
diagrama de fuerza cortante o de momento. Las líneas de influencia representan el efecto 
de una carga móvil sólo en un punto especificado sobre un miembro, mientras que los 
diagramas de fuerza cortante y momento representan el efecto de cargas fijas en todos 
los puntos a lo largo del eje del miembro. 


Es este tipo de análisis el cual se realizará para la mayoría de los ejemplos en este 
capitulo con excepción de los antes ya mencionados. 


3.3. Definición. 

Antes de estudiar el efecto de un sistema de cargas móviles, que pueden ser 
concentradas o uniformes, conviene considerar primeramente el de una sola carga 
concentrada móvil. Por ejemplo, vamos a hallar el efecto de una sola carga concentrada 


móvil sobre el valor del esfuerzo cortante en la sección C de la viga simplemente apoyada 
AB Figura 3.2.a. (Pág. 3-4) 
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(4) 
Figura 3.2 


Cuando la carga unidad está sobre el segmento AC a una distancia x, de A figura 
3.2.b, las reacciones en los apoyos izquierdo y derecho son: 


Ra=(L—x)/L y Rg=xX4/L respectivamente. 


El esfuerzo cortante en C es, considerando AC como cuerpo libre, 
L=xX xX 
V=R= ls = e-s 
L L 
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X 
D Va =-—É 
L 
o bien, considerando BC como cuerpo libre, 
Xx 
V. =+0-R, =-—É 
L 
xX 
> V=- 
L 
Por lo tanto el valor del esfuerzo cortante en el punto C será Vc = - xa/L , esto 


debido al efecto de la carga unidad que actúa en un punto cualquiera a una distancia x, del 
apoyo A, este valor esta representado a una escala exagerada sobre la recta, que señala la 
dirección de dicha carga según se puede observar en la figura 3.2.d . (Pág. 3-4) 


Cuando la carga unidad esté en A 
Ve=0 


Cuando la carga unidad esté a una distancia infinitamente pequeña a la izquierda de € 
Ve=-a/L 
Estos valores se toman a una escala exagerada sobre A y C, y los puntos 
correspondientes A; y Cz se unen mediante una línea recta figura 3.2.d. (Pág. 3-4) 


Cuando la carga unidad esté sobre el segmento BC a una distancia x, del apoyo B 


como se muestra en la figura 3.2.c. (Pág. 3-4), las reacciones en los apoyos izquierdo y 
derecho son: 


Rai=x»/L y Rg=(L-x,)/L respectivamente 


Considerando BC como cuerpo libre, el esfuerzo cortante en C es; 


L-% _% 





V,=1-R,=1-— = 
C B L E 
Xx 
> V= 
o bien, considerando AC como cuerpo libre, 
Vo. =+R, 
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Cuando la carga unidad esté en B 


Cuando la carga unidad esté a una distancia infinitamente pequeña a la derecha de € 
Ve=b/L 


Estos valores se toman a una escala exagerada sobre la recta BC y se traza la línea 
recta B,C3 como se indica en la figura 3.2.d. (Pág. 3-4) El diagrama determinado por los 
puntos A/C2C3B, de la figura 3.2.d, (Pág. 3-4) se llama línea de influencia del esfuerzo 
cortante en C. Así, el esfuerzo cortante en C debido a la carga unidad aplicada en un punto 
cualquiera del tramo AB, es igual al valor de la ordenada que pasa por dicho punto en la 
línea de influencia. 

Por la discusión precedente, se ve que las líneas de influencia se construyen para 
representar la variación de una función en una sección cualquiera de una estructura, como 
por ejemplo el del esfuerzo cortante en C que se ve en la figura 3.2.a, (Pág. 3-4) debido al 
efecto de una carga unitaria móvil. 

Se pueden construir líneas de influencia para funciones tales como una reacción, 
esfuerzo cortante, momento de flexión, flecha o esfuerzo en una barra de la estructura. 
Cada ordenada de una línea de influencia representa la el valor de la función buscada, 
debida a la carga unidad cuando ésta se encuentra en la posición correspondiente a dicha 
ordenada. 

Corrientemente, las líneas de influencia se construyen calculando primero las 
ordenadas que representan el valor de la función deseada debido a una carga unidad que se 
mueve a lo largo del vano. Las ordenadas así calculadas se representan a una escala 
exagerada para cada posición crítica de la carga; las líneas que unen los extremos de las 
ordenadas sucesivas determinan la línea de influencia para la función dada. 

Conviene observar que el diagrama del esfuerzo cortante o del momento de 
flexión representa el efecto de cargas estacionarias sobre esfuerzos cortantes o momentos 
de flexión en todas las secciones de una estructura, mientras que las líneas de influencia 
del esfuerzo cortante o momento de flexión representan el efecto de una carga móvil 
unitaria sobre el esfuerzo cortante o momento de flexión en la sección para la que se ha 


construido la línea de influencia. 
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3.4. Líneas de influencia de las reacciones en una viga. 

Veamos la manera de construir las líneas de influencia de las reacciones en los 
apoyos derecho o izquierdo de una viga simplemente apoyada AB que se representa en la 
figura 3.3.a. Se coloca la carga unidad a una distancia x del apoyo A de la izquierda. 
Tomando momentos respecto al punto B, la reacción en el apoyo izquierdo será: 

Ra=(L—x)/L 
y tomando momentos respecto al punto A, la reacción en el apoyo derecho será: 
Rg= x/L, 


P=U nidad 





polí 


bi 


Unidad 


a 
A 


(b) Linea de influencia de la reacción izquierda 


E 


Unidad 


a 


(o) Línea de influencia de la reacción derecha 


E 


Figura 3.3 
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Para trazar la línea de influencia de la reacción en el apoyo izquierdo A, se toma 
sobre la ordenada que pasa por el punto donde está aplicada la carga unidad P a una 
distancia x del punto A, el valor de: 

L-x 
L 


Puesto que y es una función lineal de x y la expresión anterior puede aplicarse 


=> R,=y= 





entre x = 0 y x = L, únicamente será necesario calcular los valores de y para x = 0 y x = L. 
La línea de influencia de R4 se obtiene, trazando la recta que une los extremos superiores de 
las ordenadas en los puntos A y B. 








Así, 
Para x = 0, 
-Ly 0 y 
E L L 
> Rr=1 
Para x = L, 
a 
L L 
> Ra=0 


La línea de influencia de la reacción izquierda A está representada por A7 A2 B; en la 
figura 3.3.b. 


Análogamente la línea de influencia de la reacción derecha es la A; B2 B; 
representada en la figura 3.3.c. (Pág. 3-7) 


La ordenada en A es 
y=x/L ; prax=0 > y=0/L=0 Y Rg=0 


y la ordenada en B es 
y =x/L; parax=L > y=L/L=1] “SS “Ry=1 
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Entonces se puede decir que para las cargas puntuales concentradas P, y P2 (no 
representadas), aplicadas en los puntos 1 y 2 respectivamente y de forma simultanea en la 
figura 3.3.a. (Pág. 3-7), la reacción en el apoyo izquierdo sería: 

Ra = Piy; + P2y2 


Esto se explica teniendo en cuenta que si al aplicar la carga unidad en el punto 1 
resulta una reacción y; en el apoyo izquierdo cuando la carga aplicada en dicho punto sea 
P; , la reacción en este apoyo será P; y; . Análogamente, la reacción en el apoyo izquierdo 
cuando se aplique en el punto 2 una carga P2 será P2y2. 

La reacción en el apoyo izquierdo debida a las cargas P; y P2 será, por tanto, 

Ra=P1y1 + P2y2 


Las líneas de influencia anteriores pueden también utilizarse para calcular las 
reacciones debidas a una carga uniforme. Supongamos una carga uniforme de w kilogramos 
por metro lineal (no representada) aplicada entre los puntos 1 y 2 sobre la viga que muestra 
la figura 3.3.a. (Pág. 3-7) La reacción en A, debido a la carga wdx será dRa = ywdx, en la 
que, 

y =(L—x)/L 
Así, pues, se tendrá: 


R; = | ywdx=w/? ydx 


2 
Obsérvese que f ydx es el área determinada por la línea de influencia entre las 


ordenadas y, e y2 . Por tanto, la reacción en el apoyo izquierdo puede obtenerse 
multiplicando el área determinada por la línea de influencia cubierta por la carga uniforme, 
por el valor de la intensidad de dicha carga. 

Esto se entenderá con mayor claridad en el siguiente ejemplo: 


Ejemplo 3.1. 
Sea una viga de 25 m. de longitud que tiene un volado de 5 m. a partir de su apoyo 
izquierdo, como indica la figura 3.4.a. (Pág. 3-10) 
Trazar las líneas de influencia de las reacciones Ra y Rs. y calcular las reacciones 
máximas hacia arriba y hacia abajo (si hay alguna), debidas a: 
a) una sobrecarga móvil uniforme de 400 Kg. por metro lineal, y 
b) dos cargas concentradas de 10 t. cada una distante entre sí 4 m. 
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SOLUCIÓN. Consideremos primeramente la línea de influencia de Ra. Cuando la 
carga unidad está a una distancia x de B, 


R,= p 0<x<25 
A 20 para0 <x < 
En el punto C: x=25 y Ra=+25/20=+1,25 
En el punto A: x=20 y Ra=+20/20= + 1,00 
En el punto B: x=0 y Ra=+0⁄20 = O 


La línea de influencia de la reacción en el apoyo izquierdo ( Ra ) está representada 
por C¡C, Bj, en la figura 3.4.b. 


ím 20 m 





A, 
(b) Linea de influencia de R, 
B, 
1.00 
C, 
«0.25 A, B, 
C 


(c ) Linea de influencia de Ry 


Figura 3.4 
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Consideremos ahora la línea de influencia de Rg Cuando la carga unidad está a una 
distancia x de B, 





EA para0 <x <25 
20 
En el punto C: x=25 y R= + (20-25)/20 = -0,25 
En el punto A: x=20 y R= + (20-20)/20 = + 0,00 
En el punto B: x=0 y Rg=+(20-0)/20 =+ 1,00 


La línea de influencia de la reacción en el apoyo derecho ( Rpg ) es la C1C2A1B2B1, 
que se representa en la figura 3.4.c. (Pág. 3-10) 

Para averiguar el efecto de las cargas móviles uniformes o concentradas sobre las 
reacciones, tenemos que determinar las posiciones del sistema de cargas que dan origen a 


los máximos (se hará un análisis más minucioso en la sección 3.8) . 
iti lil i 


Ad em 
OEA y 


lam 20 mi >| 


fal Para la miixima reacción en A dirigida hacia arriba 





C A r 8 


16) Para la máxima reacción en A dirigida hacia abajo 


0d mn 


rol Para la máxima reacción en Bl dirigida hacia arriba 


10 10 t 


į 
E 


104 104 
Dir 
ad +m 
c = r c A pa 
ai Para la máxima reacción en E dirigida hacia abajo 
Figura 3.5 


Para los sistemas de cargas sencillos como los que se dan en este ejemplo, pueden 
hallarse fácilmente dichas posiciones a la vista de las líneas de influencia. Estas posiciones 
se han resumido en la figura 3.5. Puesto que toda la línea de influencia de la reacción en el 
apoyo izquierdo Ra está situada sobre la recta de referencia, no hay posibilidad de que 
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pueda haber en algún instante una reacción en el apoyo izquierdo dirigida hacia abajo es 
decir con valor negativo. Así, no se han representado cargas en la figura 3.5.b. (Pág. 3-11) 


Para que la reacción dirigida hacia arriba debida a la carga uniforme tenga un valor 
máximo en el apoyo izquierdo, la carga uniforme debe ocupar toda la longitud de la viga. 
Esta reacción se puede hallar multiplicando la intensidad de la carga uniforme por el área 
total de la línea de influencia. 


Las dos cargas concentradas producirán un máximo de la reacción en el apoyo 
izquierdo cuando las dos cargas estén situadas sobre las ordenadas más altas posibles de la 
línea de influencia. Estas posiciones se indican en la figura3.5.a. 

Sin embargo, en el apoyo de la derecha (Rp), la carga uniforme deberá ocupar 
solamente los 20 m. que tiene el segmento entre apoyos para obtener la máxima reacción 
hacia arriba y estar ubicada en los 5 m del voladizo para obtener el máximo de la reacción 
hacia abajo. 

Las dos cargas concentradas se han situado de tal manera que las ordenadas 
positivas y negativas sean, respectivamente, en valor absoluto, las mayores posibles véase 
las figuras 3.5.c y 3.5.d. 

Los valores reales de los máximos pueden calcularse considerando los sistemas de 
cargas independientes representados en la figura 3.5(Pág. 3-12) o utilizando las líneas de 
influencia, es decir, R = w x (área limitada por la línea de influencia) ó R = > Py. Es 
aconsejable que se utilice los dos métodos para hallar los máximos buscados. 


Por ejemplo, la máxima reacción hacia abajo en el apoyo de la derecha Rg figura 
3.5.d (Pág. 3-12) debida a la carga móvil uniforme considerando el sistema de carga 
independiente, será: 


Y M,=0 


R; *20=04*5*Ž 
(0,4) * (5)? 
ia j j 
B (2)*Q0) hacia abajo 


Utilizando la línea de influencia, 


Puentes Pág. 3-12 


Capítulo 3. Líneas de Influencia 


R¿ =0.4* =0.251. hacia abajo (comprobación). 


(0,25) * (5) 
2 


La reacción debida a las dos cargas móviles concentradas será: 


Y M,=0 
R, * 20 = (10*5) + (10*1) 


10*1)+ (0*5 
B CEN -= ) =3t hacia abajo, 


R 
o también 
R, =(10)*(0.25+0.25* D) =3f hacia abajo (comprobación). 


Los máximos buscados se han resumido en el siguiente cuadro de valores. El 


estudiante debe comprobar cada uno de estos valores por los dos métodos descritos 


máxima RA (t) Máxima RB (t ) 
(+) hacia arriba | (-) hacia abajo | (+) hacia arriba | (-) hacia abajo 


23 0 18 -3 
Tabla 3.1 


anteriormente. 


Sistemas de cargas 


Carga uniforme 























Cargas concentradas 





3.5. Líneas de influencia del esfuerzo cortante en una viga. 
Vamos a construir la línea de influencia para el esfuerzo cortante en la sección C de 
la viga AB representada en la figura 3.6.a. Para una carga unidad situada a una distancia x 


de A, las reacciones serán entonces: 
Ra=(L-x)/L y Rg=x/L 


Si x < a, el esfuerzo cortante en C será Vc =Ra-l1; 
_L-x l=- x 
L L 


La ordenada de la línea de influencia del esfuerzo cortante en C es 


=> Ve 
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O 
"T 


Obsérvese que, para esta condición de carga (x < a ), el esfuerzo cortante en C es 
igual en valor absoluto, a la reacción del apoyo derecho Rg. Por consiguiente puede 
tomarse como la línea de influencia del esfuerzo cortante en C, a la parte de la línea de 
influencia de la reacción en el apoyo derecho comprendida entre A y C ; sin embargo para 
ponerla de acuerdo con el convenio adoptado de signos, esta línea A¡C, se ha trazado con 
ordenadas negativas. 


Untdad 





a 





Unidad 
Ms 


= 


T 


I 


(5) Linea de influencia del esfuerzo cortante en € 


Figura 3.6 


S1 x > a, el esfuerzo cortante en C es la reacción en el apoyo izquierdo y Ve =Ra ; 
L= 
L 


Así para la parte de la viga comprendida entre C y B, tenemos que la línea de 


=> Vc 





influencia del esfuerzo cortante es la misma que la de la reacción en el apoyo izquierdo Ra. 
La ordenada de la línea de influencia del esfuerzo cortante en C es V¿=(L - a) / L, como se 
indica en la figura 3.6.b. 

El diagrama A¡ C, C3,B; es la línea de influencia del esfuerzo cortante en la sección 
C. Se observará que la ordenada C¡ C; es el esfuerzo cortante positivo en C cuando la carga 
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unidad está aplicada a una distancia infinitamente pequeña a la derecha de C. y la ordenada 
C¡ C,, es el esfuerzo cortante negativo en C cuando la carga unidad está aplicada a una 
distancia infinitamente pequeña a la izquierda de C. 


Ejemplo 3.2. 

Una viga de 50 m. de longitud está apoyada como indica la figura 3.7.a, de manera 
que vuela 10 m. a partir del apoyo derecho B. Construir la línea de influencia del esfuerzo 
cortante en la sección correspondiente al centro del vano entre apoyos. 

Calcular el valor máximo del esfuerzo cortante en C debido a: 

a) una sobrecarga móvil uniforme de 400 Kg. por metro lineal, y 
b) dos cargas concentradas de 10 t. cada una separadas entre sí 4 m. . 


SOLUCIÓN. Cuando las cargas están situadas entre A y C, el esfuerzo cortante en C es 
igual a la reacción en el apoyo izquierdo menos la carga, y cuando las cargas están situadas 
a la derecha de C, el esfuerzo cortante en C es igual a la reacción en el apoyo izquierdo. 


A 








-0.50 C 


ih) Linea de infinencia del esjuerzo corante en C 
Figura 3.7 


Si la carga unidad está a una distancia x de A y x < 20, 





Pekee x 


40 40 
Six >20 
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40—x 
V.=R,= 
OET AG 
Si x >40 
40—x 
V. =R,= 
40 
Así, Ve= 0 para x=0 
Vc = -0,50 para a = 20 
Vc = +0,50 para x = 20 
Vc= 0 para x = 40 
y Vc = -0,25 para x = 50 


Tomando los valores de V¿ sobre ordenadas que pasen por los puntos A, C. B y D, 
se obtiene la línea de influencia A; Cz C3 B; D2 D; representada en la figura 3.7.b. 


Obsérvese que las cargas que actúan sobre los segmentos AC y BD originan 
esfuerzos cortantes negativos en C mientras que las cargas sobre el segmento CB producen 
esfuerzos cortantes positivos. Si suponemos que la carga móvil uniforme se divide en 
segmentos de cierta longitud, el máximo esfuerzo cortante en valor absoluto en C será el de 
signo negativo que se obtiene cuando la carga uniforme cubre las partes AC y BD del vano, 


según se indica en la figura 3.68.a. 
(00.4 Um 0.4 tm 












C 20 m B 


40 m 


= 5 R.=6.51 
R,=3.51 (a) 0" 
104 10t 
A D 
10m | 


y =>? R,=11t 
(b) 


Figura 3.8 
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Utilizando el sistema de cargas independiente el esfuerzo cortante máximo vale: 
Ve=Ra - (0,4)*(20) =5,5-8=-2,5 t. 


De la línea de influencia se obtiene que el máximo esfuerzo en valor absoluto es: 
Ve = 0,4 (área de A,C¡C; + área de B,¡D¡D,) 
= 0,4 ( - Y (0,5020) — Ya (0,25)(10))=2.5 t. (comprobación). 
Las dos cargas concentradas deberán estar situadas como se indica en la figura 3.8.b 


para que originen el máximo esfuerzo cortante en C, 
Utilizando el sistema de cargas independiente el esfuerzo cortante máximo vale: 


Ve =Ra =9t. 


O bien de la línea de influencia tenemos: 
Ve=)3 P, = 10 (0,50) + 10 (0,50) (16/20) = 9 t. (comprobación) 


3.6. Líneas de influencia del momento de flexión en una viga. 
La línea de influencia para el momento de flexión en la sección C de la viga AB, 


que se muestra en la figura 2.9.a, es indicada con todo detalle en la figura 3.9.b. 
Para una carga unidad situada a una distancia x de A como se ve en la figura 3.9.a, 


las reacciones son: 
Ra=(L-x}/L y Rg=x/L. 


Si x < a, el momento de flexión en C, considerando AC como cuerpo libre, sería 





L— 
M.=(R,*a)-1*(a-x)= a) 1*(a-x)= "u a) 
La misma expresión puede obtenerse considerando CB como cuerpo libre. Así, 
xX 
M¿ =R,*(L-a) A 


Esta es la ecuación de la recta A¡C) .Obsérvese que; 
Mc=0 cuando la carga unidad está en x= 0 


y 


Si x > a, considerando AC como cuerpo libre, 


a . 
Mc = 7 *(L-a) cuando la carga unidad está en x = a. 
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M.=R,*a=**(L-x) 
L 
o bien considerando CB como cuerpo libre, 
M¿=R,*(L-a)-1*(x-a) 
Y a 
M.==*(L-a)-1*(x-a)==*(L-x) 
nma (L-a) r 
Esta es la ecuación de la recta C2 B1. Obsérvese que; 
Mc = cuando x = a 
y Mc =0 cuando x = L 


Como se ve, las rectas A¡Cz y B¡C tienen una ordenada común —*(L—a) en C. 


e 
L 


P = Unidad 








B, 
A 
Z 
e l 
e 
A l 
r 
A e I 
A, g 
or = r l = 
| e + 1 S 
~ r 
l O C, ” — 
a | 
| 
z l I 
l 
: i 
A Ci B, 


(b) Linea de influencia del Momento de flexión en C 


Figura 3.9 


Resulta que la línea de influencia del momento de flexión en C de la viga 
simplemente apoyada AB coincide con el diagrama del momento de flexión producido por 
una carga unidad aplicada en C. Sin embargo, la interpretación de estos dos diagramas es 
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completamente diferente; es decir que las ordenadas correspondientes a la línea de 
influencia dan el momento de flexión en C cuando la carga unidad se va moviendo a lo 
largo del vano, mientras que el diagrama del momento de flexión representa los momentos 
de flexión en las distintas secciones debidos a una carga unidad fija situada en C. 

Así, es más cómodo para construir la línea de influencia del momento de flexión en 
C situar la carga unidad en C (sección crítica) y dibujar el diagrama de momentos de 
flexión para esta carga. 

Ejemplo 3.3. 

Una viga de 33 m. de longitud está apoyada como se indica en la figura 3.10.a, con 
un voladizo de 6 m. a partir del apoyo derecho. Construir la línea de influencia del 
momento de flexión en una sección C distante 9 m. del apoyo izquierdo. 

Calcular el máximo momento de flexión positivo y negativo en C debido a 

a) una sobrecarga móvil uniforme de 400 kg. por metro lineal, y 
b) dos cargas concentradas de 10 t. cada una, separadas entre sí 4 m. 

SOLUCIÓN. Esta línea de influencia esta construida colocando la carga unidad en los 
puntos críticos A, C, B y D y calculando en cada caso el momento de flexión en C. El valor 
de cada uno de estos momentos de flexión se toma sobre la ordenada correspondiente al 
punto en que está situada la carga, como se indica en la figura 3.10.b. 


Ci 





(bj Línea de influencia del momento de flexión en C 


Figura 3.10 
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Así: 
Cuando la carga unidad está en A: Mc=0 la ordenada A; será = 0. 
Cuando la carga unidad está en C: Mc=+6m la ordenada C¡C, será = + 6 m. 
Cuando la carga unidad está en B: Mc = 0 la ordenada Bı será = 0. 
Cuando la carga unidad está en D: Mc =-2m. la ordenada DıD2 será = - 2 m. 


Obsérvese que, en el caso de líneas de influencia de las reacciones o esfuerzos 
cortantes, las ordenadas de estas líneas son una relación entre la reacción o esfuerzo 
cortante y la carga móvil y por tanto, son meramente números abstractos sin dimensiones. 
Sin embargo, las ordenadas de la línea de influencia del momento de flexión son una 
relación entre el momento de flexión en la sección y la carga móvil; es decir, poniendo 
dimensiones, esta relación será FL/F = L. 

Así podemos observar que las ordenadas C1ıC2 y DıDz en la figura 3.10.b tienen 
los valores de + 6 m. y -2 m., respectivamente. 

Las posiciones que las cargas móviles uniformes o concentradas han de tener para 
que los momentos de flexión en C sean máximos positivos o negativos pueden averiguarse 
a simple vista de la línea de influencia A1C2B1ıD2D1. Estas posiciones se han representado 
en la figura 3.11.b 


Mb o Ii t 





Md Er 
A AA AA AAA AAA AA i 
Ü ir E F 4 fr, | 





K, di Ka = Ap R q, i ñ 202, i 


{m Paru el momemio de fecioun mibdmo positivo en C 
lüt 14 


Bd iar 





(5) Para el momento de Nedón máximo negativo er i 


Figura 3.11 
Obsérvese que, para obtener el máximo momento positivo en C, una de las dos 


cargas concentradas iguales debe estar situada en C y la otra sobre el segmento CB. 
Ciertamente que cualquier movimiento de estas dos cargas hacia la derecha dará un 
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momento de flexión positivo en C que va disminuyendo a medida que se desplazan hacia la 
parte descendente C2B¡ de la línea de influencia. Cualquier movimiento hacia la izquierda 
dará también un momento de flexión positivo más pequeño en C porque la carga de la 
izquierda viene a situarse bajo la recta de mayor pendiente C2A¡ , mientras que la carga de 
la derecha sigue bajo la recta C2B¡ menos inclinada; o sea que lo que disminuye el 
momento a causa del desplazamiento de la carga de la izquierda es más que lo que aumenta 
por el desplazamiento de la carga de la derecha. Así, cualquier movimiento de las cargas 
concentradas en cualquier dirección a partir de la posición que se indica en la figura 3.11 
originará una disminución del momento de flexión en la sección C. Por consiguiente, queda 


determinada la posición crítica para estas cargas. 


Si el sistema de cargas concentradas hubiera sido más complicado (más cargas a 
varias distancias), hubiera sido difícil determinar por simple inspección la posición que 
dichas cargas deben adoptar en el vano para que resulte el máximo momento de flexión en 
C. Los problemas de esta clase se tratarán con mayor rigor en la sección 3.8. 

Los valores reales de los momentos de flexión máximo positivo o negativo, en la 
sección C, pueden ser hallados aplicando el análisis estático a los diagramas de cuerpo libre 
de las figuras 3.11 , o haciendo uso de la línea de influencia. 


Seguidamente se hacen los cálculos por los dos métodos: 


* Porla carga uniforme: 
Para el máximo Positivo. 
Aplicando el análisis estático tenemos; 
(Max +) Mc = (5,4)*(9) - 40,497 = 32,4 m.t. 


o bien utilizando la línea de influenciase tiene; 
(Max +) M: = (0,4)* (área A1C2B1) 
M. = (0,4) (1/2)*(6)* (27) = 32,4 m.t. 


Para el máximo Negativo. 


(Max -) Mc =- (4/15)(9) = - 2,4 m.t. 
o bien 
(Max -) Mc = (0,4)* (área BıDıD2) 


Mc = (0,4)*(- 12*(6}*(2)) = - 2,4 m.t. 
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* Por las dos cargas concentradas, 
Para el máximo Positivo. 
Aplicando el análisis estático tenemos; 
(Max+)  Mc=(/2)*0) 
Mc = %, = 106,67 m.t. 


o bien utilizando la línea de influenciase tiene; 
(Max +) Mc = 10*(6) + 10*(6)*(/,8) 
Mc = 60 + 46,67 = 106,67 m.t. 


Para el máximo Negativo. 
(Max-)  Mc=-(%/27)*0) 
Mc = Vh =- 26,67 m.t. 


o bien 
(Max -) Me = - (10)* (2) — 10*(2) C/o 
Mc = -20 -6,67 = -26,67 m.t. 


3.7. Líneas de influencia para armaduras. 

Las armaduras se usan a menudo como elementos primarios de carga para puentes. 
Por consiguiente, para el diseño es importante poder construir las líneas de influencia para 
cada uno de sus miembros. Como se muestra en la figura 3.12, la carga sobre la cubierta del 
puente se transmite primero a las vigas de puente, que a su vez transmiten la carga a las 
vigas de piso y luego a los nudos de la cuerda inferior de la armadura. 

Como los miembros de la armadura son afectados sólo por la carga en los nudos, 
podemos obtener las ordenadas de la línea de influencia para un miembro cargando cada 
nudo a lo largo de la cubierta con una carga unitaria y luego usar el método de los nudos o 
el método de las secciones para calcular la fuerza en el miembro. 

Los datos pueden disponerse en forma tabular, registrando "carga unitaria en el 
nudo" versus "fuerza en el miembro". Si la fuerza en el miembro es de tracción, se 
considera como valor positivo; si es de compresión, se considera negativo. La línea de 
influencia para el miembro que se desea, se construye trazando los datos y dibujando líneas 
rectas entre los puntos. 
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cuerda superior 
arriostramiento 


por balanceo | 
arriostramiento 
lateral 









amostramento 
del portal 


vigas de puente 
me: 


poste del 


portal extremo 


| 
viga de piso 


3 
Figura 3.12 


El siguiente ejemplo ilustra el método de análisis para este tipo de estructuras , 


como se menciono ya antes, utilizaremos el análisis por valores tabulados. 


Ejemplo 3.4. 
Dibuje la línea de influencia para la fuerza en el miembro GB de la armadura de 
puente mostrada en la figura 3.13.a. 





ca) 
Figura 3.13 a 
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SOLUCIÓN. 

Para generar los valores de la línea de influencia creamos una tabla de posiciones x 
para la carga unitaria en los nudos de la cuerda inferior versus la fuerza en la barra GB, es 
decir que para cada nudo sucesivo de la cuerda inferior se carga y se procede a calcular la 
fuerza en GB usando el método de las secciones para nuestro ejemplo. 





(b) 


Figura 3.13 b 


Comenzamos calculando primero la reacción del apoyo E (Ry), colocando la carga 
unitaria en el nudo B es decir x= 6 m, ver figura3.13.b ; 


Haciendo YM 1=0 entonces se tiene que: 
R,*24-1*6=0 
R, = E 0.25 
R, =0.25 


Una ves hecho esto se determina la fuerza en GB, para esto se hace un corte a-a y se 
aísla el segmento derecho como se muestra en la figura 2.13.c; 


Haciendo Y F y =0 entonces tenemos que 


Ry — Fog *sen45"=0 





go 025 
“E sen45*  sen45% 
Fog = 0.353 
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Figura 3.13 c 
De la misma manera se procede, para determinar los otros valores de la tabla 


siguiente: 




















Tabla 3.2 


Una vez obtenida los datos de la tabla se procede a graficar los puntos y así se 
obtiene la línea de influencia para el miembro GB, que se muestra en la figura 3.13.d. 
Como la línea de influencia se extiende sobre todo el claro de la armadura, al 
miembro GB se le llama miembro primario. Esto significa que GB esta sometido a una 
fuerza, independientemente de donde esté cargada la cubierta (superficie de rodamiento) 
del puente. 
Para hallar el punto de fuerza cero en la cubierta, determinamos por semejanza de 
triángulos el valor de x,, entonces se tiene: 
0.707  (6—x,) 
0353 x, 


0.707 * x, +0.353* x, =2.12 > x =2 





por lo que x = 6 + x, = 8m. 
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- 0.353 





-0.707 


línea de influencia para F..,, 


(d) 
Figura 3.13 d 


3.8. Máximos absolutos para fuerza Cortante y momento Flexionante. 

En la determinación de las líneas de influencia uno de los problemas de mayor 
importancia es el de la determinación tanto de la posición del punto en la viga, como de la 
posición de la carga sobre la viga, de manera que se pueda obtener los máximos absolutos 
tanto de la fuerza cortante y el momento flexionante, causados por las cargas móviles. Si la 
viga es en voladizo o simplemente apoyada, este problema puede resolverse fácilmente 


3.8.1. Fuerza cortante. 

Para una viga en voladizo, la fuerza cortante máxima absoluta ocurrirá en un punto 
localizado justamente al lado del empotramiento. La fuerza cortante máxima se encuentra 
por el método de las secciones, con las cargas situadas cerca del soporte, la primera situada 
justamente al lado de la sección, como se muestra en la figura 3.14. 





Figura 3.14 


En vigas simplemente apoyadas, la fuerza cortante máxima absoluta ocurrirá 
justamente al lado de uno de los soportes. En este caso las cargas se sitúan de manera que la 
primera en secuencia se coloque cerca del soporte, como se muestra en la figura 3.15 
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Figura 3.15 


3.8.2. Momento flexionante. 
El momento máximo absoluto para una viga en voladizo ocurre en el mismo punto 
en que ocurre la fuerza cortante máxima absoluta, aunque en este caso, las cargas 


concentradas deben situarse en el extremo alejado de la viga, como en la figura 3.16. 





mirra 


Figura 3.16 


Para una viga simplemente apoyada, las posiciones críticas de las cargas y el 
momento máximo absoluto asociado, no pueden en general, determinarse por simple 
inspección. Sin embargo se puede determinar analíticamente estas posiciones. Para fines de 
análisis, se considerará una viga simplemente apoyada, sometida a la acción de fuerzas Fi, 
F) y F3, que se muestran en la figura 3.17.a. 

Como el diagrama de momentos para una serie de fuerzas concentradas consiste en 
segmentos de líneas rectas con puntos máximos en cada fuerza, entonces el momento 
máximo absoluto ocurrirá bajo alguna de estas fuerzas. Supongamos que este momento 
máximo ocurre bajo la carga F). La posición de las cargas Fy, F) y F3 sobre la viga estará 
claramente especificada por la distancia x, medida desde F, al centro del claro de la viga, 


como se muestra en la figura 3.17.a. 
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(b) 


Figura 3.17 


Para determinar un valor específico de x, obtenemos primero la fuerza resultante del 


sistema, Fe y su distancia x , medida desde Fz. Una vez hecho esto, sumamos los 
momentos respecto a B, lo que da la reacción izquierda de la viga Ra, esto es; 


Y M,=0 


Si se toma la sección de la viga entre el apoyo A y la carga F, , el diagrama de 
cuerpo libre resultante es el que se muestra en la figura 3.17.b. Entonces el momento M, 
bajo la carga F; será; 


M, = 4,|Z-x)-Fa, 


por lo tanto tenemos; 
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FL Fx Fx $ Fx 








dM, _-2Fex _ FRX -0 ó PE 
dx L L 2 


Por lo tanto, podemos concluir que el momento máximo absoluto en una viga 
simplemente apoyada ocurre bajo una de las fuerzas concentradas cuando esta fuerza se 
coloca sobre la viga de manera que ella y la fuerza resultante del sistema estén 
equidistantes del centro de la viga. Como se tiene una serie de cargas sobre el claro de la 
viga (por ejemplo, F1, F2 , F3, en la figura 3.17.a) este principio tendrá que aplicarse a cada 
carga de la serie y calcularse el momento máximo correspondiente. 

Por comparación, el momento máximo será el máximo absoluto. Como regla 
general, el momento máximo absoluto ocurre con frecuencia bajo la fuerza más grande que 


se encuentre más cercana a la fuerza resultante del sistema. 


3.8.3. Envolvente de valores máximos de líneas de influencia. 

Es difícil establecer reglas o fórmulas para determinar las fuerzas cortantes o 
momentos flexionantes máximos absolutos para vigas soportadas de manera distinta a las 
vistas aquí hasta ahora, esto es, simplemente apoyado o en voladizo. Sin embargo, una 
manera elemental de resolver este problema requiere construir líneas de influencia para la 
fuerza cortante o el momento en puntos seleccionados a lo largo de la longitud entera de la 
viga, y luego calcular la fuerza cortante o momento máximos en la viga para cada punto 
usando algunos de los métodos estudiados y aprendidos en las materias correspondientes. 
Esos valores dan una "envolvente de máximos" cuando se grafican; de aquí pueden 
encontrarse los valores máximos absolutos para la fuerza cortante y el momento, así como 
su localización. 

Obviamente, es deseable una solución por computadora para este problema, ya que 
el trabajo puede ser bastante tedioso si se efectúa a mano. 

A continuación se explicará una metodología que facilitara de gran manera la 


construcción de las líneas de influencia. 


3.9. Líneas de influencia cualitativas. 

En 1886, Heinrich Müller-Breslau desarrolló un procedimiento para construir 
rápidamente la forma de una línea de influencia. A este principio se le llama principio de 
Müller-Breslau y establece que la línea de influencia para una función ( ya sea reacción, 
fuerza cortante o momento) es, a la misma escala la forma deflexionada de la viga 
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cuando sobre ésta actúa la función. Para dibujar la forma deflexionada apropiadamente, la 
capacidad de la viga para resistir la función aplicada debe retirarse de manera que la viga 
pueda deflexionarse cuando se aplica la función. 

Por ejemplo, considere la viga en la figura 3.18.a. Si va a determinarse la línea de 
influencia, para la reacción vertical en A, el pasador se reemplaza primero por un rodillo 
guiado, como se muestra en la figura 3.18.b. Se requiere un rodillo guiado ya que la viga 
debe 


qa) 
a y 
En o : 
0 Forma deflexionada 


a” 
mi 


AAT EEEE E 





miii 


A 


Línea de influencia para la reacción A 
(e) 


Figura 3.18 


aún resistir una fuerza horizontal en A pero ninguna fuerza vertical. Cuando se aplica 
entonces la fuerza positiva (hacia arriba) debido a la reacción Ra en A, la viga asume la 
posición indicada por la línea segmentada”, que representa la forma general de la línea de 
influencia para A , figura 3.18.c. 

Si va a determinarse la forma de la línea de influencia para la fuerza cortante en C, 
figura 3.19.a., la conexión en C puede simbolizarse por un rodillo guiado como se muestra 
en la figura 3.19.b. Este dispositivo resistirá un momento y una fuerza axial pero ninguna 


t Se representaran las posiciones deflexionadas a una escala exagerada para una mejor ilustración. 
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fuerza cortante. Si aplicamos una fuerza cortante positiva Ve a la viga en C y permitimos 
que la viga asuma la posición indicada por la línea segmentada, encontramos la forma de la 
línea de influencia que se muestra en la figura 3.19.c. 





Linea de influencia del esfuerzo cortante en E 


(e) 


Figura 3.19 


Finalmente, si va a determinarse la forma de la línea de influencia para el momento 
flexor en C, figura 3.20.a, se coloca un pasador o articulación interna en C, ya que esta 
conexión resiste fuerzas axiales y cortantes pero no puede resistir un momento, figura 
3.20.b. Aplicando momentos positivos Mc a la viga, ésta sufrirá deflexión según la línea 
segmentada, que es la forma de la línea de influencia, figura 3.20.c. 
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Linea de influencia del momento de flexión en C 
(c) 


Figura 3.20 


La prueba del principio de Müller-Breslau se puede establecer usando el principio 
del trabajo virtual. Hay que recordar que trabajo es el producto de un desplazamiento lineal 
y una fuerza en la dirección del desplazamiento lineal o bien un desplazamiento rotacional 
y un momento en la dirección del desplazamiento rotacional. Si un cuerpo rígido (viga) 
está en equilibrio, la fuerza y el momento resultantes sobre ella son iguales a cero. En 
consecuencia se puede observar que si al cuerpo se le da un desplazamiento virtual o 
imaginario, el trabajo hecho por todas las fuerzas y momentos concentrados que actúan 
sobre él debe también ser igual a cero. Considerando esto, por ejemplo, en la viga 
simplemente apoyada que se muestra en la figura 3.20.a, la cual esta sometida a la acción 
de una carga unitaria en un punto arbitrario a lo largo de su longitud. Si a la viga se le da un 
desplazamiento virtual (o imaginario) ó, en el soporte A, figura 3.20.b, entonces sólo la 
reacción Ra en el soporte y la carga unitaria efectúan un trabajo virtual. 

Específicamente, Ra efectúa trabajo positivo; Ra x Sy y la carga unitaria efectúa 
trabajo negativo; -1 x ô’. (El soporte en B no se mueve y por tanto la fuerza en B no 
trabaja.) Como la viga está en equilibrio y en realidad no se mueve, el trabajo virtual suma 
cero, esto es, 

Ri1x0y-1x0y=0 
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Note que si O, se hace igual a 1, entonces, 
Ra= Sy 


A B 





(c) 





(d) 
Figura 3.21 


En otras palabras, el valor numérico de la reacción en A es equivalente al 
desplazamiento en la posición de la carga unitaria de manera que la forma de la línea de 
influencia para la reacción en A ha sido establecida (véase la figura 3.18). Esto prueba el 
principio de Müller-Breslau para reacciones. 

De la misma manera, si la viga se secciona en C, y la viga sufre un desplazamiento 
virtual en este punto, figura 3.21.c, tal que los segmentos AC y BC permanecen 
paralelos, entonces sólo trabajarán la fuerza cortante interna en C y la carga unitaria. Así, la 
ecuación del trabajo virtual es: 

Vcx ð- 1xð'=0 


Nuevamente, si y se hace igual a 1, entonces; 
= ' 
Ve = O, 
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y la forma de la línea de influencia para la fuerza cortante en C ha sido establecida (véase la 
figura 3.19). 

Finalmente, suponga que una articulación o un pasador se inserta en el punto C de la 
viga, figura 3.21.d. Si se le da al pasador una rotación virtual 94 , sólo efectuarán un trabajo 


virtual el momento interno Me y la carga unitaria. Así, 
Mcxob -1x0/=0 


Haciendo 04 = 1, se ve que 


Mc = Sy 


lo que indica que la viga deflexionada tiene la misma forma que la línea de influencia para 
el momento interno en el punto C (vea la figura 3.20). 

Es obvio que el principio de Múller-Breslau proporciona un método rápido para 
establecer la forma de la línea de influencia. Una vez conocida ésta, las ordenadas de los 
máximos pueden determinarse usando el método básico analizado anteriormente. Además, 
conociendo la forma general de la línea de influencia, es posible situar la carga viva sobre 


la viga y luego determinar el valor máximo de la función usando la estática. 


3.10. Líneas de influencia para vigas estáticamente indeterminadas. 

En la sección anterior se estudio el uso del principio de Miiller-Breslau para dibujar 
la línea de influencia de la reacción, fuerza cortante y momento en un punto de una viga 
estáticamente determinada. En esta parte del capitulo extenderemos este método y lo 
aplicaremos a vigas estáticamente indeterminadas. Hay que recordar que, para una viga, el 
principio de Miiller-Breslau establece que la línea de influencia para una función 
(reacción, fuerza cortante o momento) es, a la misma escala, la forma deflexionada o línea 
elástica de la viga cuando sobre ésta actúa la función. Para dibujar la línea elástica 
apropiadamente, la capacidad de la viga para resistir la función aplicada debe cancelarse de 
modo que la viga pueda deflexionarse cuando la función se aplique. Para vigas 
estáticamente determinadas, las formas deflexionadas (o líneas de influencia) serán una 
serie de segmentos rectos. Sin embargo, para vigas estáticamente indeterminadas, se ten- 
drán líneas curvas. Ahora se podrá observar la construcción de cada uno de estos tres tipos 
de líneas de influencia (reacción, fuerza cortante y momento) para una viga estáticamente 
indeterminada. En cada caso ilustraremos la validez del principio de Múller-Breslau usando 


el teorema de Maxwell sobre los desplazamientos recíprocos. 
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Reacción en A 
Para determinar la línea de influencia para la reacción en A en la figura 3.22.a, se 
coloca una carga unitaria sobre la viga en puntos sucesivos y en cada caso se calcula la 
reacción en A. La gráfica de los resultados representa la línea de influencia. Por ejemplo, 
cuando la carga está en el punto D, figura 3.22.a, la reacción en A, que representa la 
ordenada de la línea de influencia en D, puede calcularse por el método de las fuerzas. Para 
ello, se aplica el principio de superposición como se muestra en las figuras 3.22.a a la 
3.22.c. La ecuación de compatibilidad para el punto A es entonces: 
0=fap+Ra faa 0  Ra=-fan/far 
Sin embargo, se sabe por el teorema de Maxwell, sobre los desplazamientos 
recíprocos, que fap = - fpa , figura 3.2.d, por lo que podemos también calcular Ra (u 


ordenada de la línea de influencia en D) usando la siguiente ecuación: 


1 
Ei ISo 
F J 


AA 
Por comparación, el principio de Müller-Breslau implica quitar el soporte en A y 
aplicar en su lugar una carga unitaria vertical. La curva deflexionada resultante, figura 
3.22.d, es a cierta escala la forma de la línea de influencia para Ay. Sin embargo, de la 


ecuación anterior se ve que el factor de escala es (1/ faa). 


Fuerza cortante en E. 

Si debe determinarse la línea de influencia para la fuerza cortante en el punto E de 
la viga en la figura 3.23.a, entonces por el principio de Müller-Breslau, la viga se imagina 
cortada en este punto y se inserta en E un rodillo guiado, figura 3.23.b. Este dispositivo 
transmitirá un momento y una fuerza normal pero ninguna fuerza cortante. Cuando la viga 
se deflexiona debido a las cargas cortantes unitarias positivas que actúan en E, la pendiente 
a cada lado del rodillo se mantiene constante y la curva de deflexión representa a cierta 
escala la línea de influencia para la fuerza cortante en E , figura 3.23.c. Si se hubiese 
aplicado el método básico para establecer la línea de influencia para la fuerza cortante en E 
, habría sido necesario aplicar una carga unitaria en cada punto D y calcular la fuerza 
cortante interna en E, figura 3.23.a. Este valor Vg, representaría la ordenada de la línea de 
influencia en D. Mediante el método de las fuerzas y el teorema de Maxwell sobre los 


desplazamientos recíprocos, como en el caso anterior, puede demostrarse que 


1 
V; = ~ [JDE 
F f 


EE 
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(a) 





Estructura primaria 
(b) 


«jo 





Redundante R aplicada 
(c) 





I (d) 





1 (e) 
Figura 3.23 
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Esto establece de nuevo la validez del principio de Miller-Breslau, esto es, que una 
carga cortante unitaria positiva aplicada a la viga en E, figura 3.23.c, ocasionará que la 
viga se deflexione según la línea de influencia para la fuerza cortante en E. Aquí el factor 


de escala es (1/faa). 


Momento flexionante en E. 

La línea de influencia para el momento flexionante en E en la figura 3.24.a puede 
determinarse colocando una articulación en E, ya que esta conexión transmite fuerzas 
normales y cortantes pero ningún momento, figura 3.24.b. Mediante un par de momentos 
unitarios positivos, la viga asumirá la forma deflexionada indicada por la línea segmentada 
que se muestra en la figura 3.24.c, que representa a cierta escala la línea de influencia, 
nuevamente se puede observar una consecuencia del principio de Miiller-Breslau. 

Con el método de las fuerzas y el teorema de Maxwell, podemos demostrar que: 


1 
M,= T or 


EE 


El factor de escala aquí es (1 / age). 





Figura 3.24 
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3.10.1. Procedimiento de análisis. 
El siguiente procedimiento proporciona un método para determinar la línea de 
influencia para la reacción, la fuerza cortante o el momento flexionante en un punto de una 


viga usando el principio de Múller-Breslau. 


Línea de influencia cualitativa En el punto de la viga en que va a determinarse la 
línea de influencia, coloque un dispositivo que cancele la capacidad de la viga para soportar 
la función de la línea de influencia. Si la función es una reacción vertical, use un rodillo 
guiado verticalmente; si la función es la fuerza cortante, use un dispositivo deslizante; o si 
la función es el momento, use una articulación o pasador. Coloque una carga unitaria en la 
conexión que actúa sobre la viga en la "dirección positiva" de la función. Dibuje la curva 
elástica para la viga. Esta curva representa a cierta escala la forma de la línea de influencia 


para la viga. 


Línea de influencia cuantitativa Si van a determinarse valores numéricos de la 
línea de influencia, calcule el desplazamiento de puntos sucesivos a lo largo de la viga 
cuando ésta, está sometida a la carga unitaria colocada en la conexión mencionada arriba. 
En general, es aconsejable usar el método de la viga conjugada para los cálculos. Divida 
cada valor del desplazamiento por el desplazamiento determinado en el punto en que actúa 
la carga unitaria. Aplicando este factor de escala, los valores resultantes son las ordenadas 
de la línea de influencia. 
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SOLICITACIONES A CONSIDERAR 
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EN LIS PUENTES 
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Para el dimencionamiento de los puentes hay que considerar y analizar todas las diferentes cargas 
a las cuales estan sometidos las distintan partes de las estructuras 


4.1. Conceptos y normas para las cargas. 

Entre las diversas solicitaciones que se deben considerar en el diseño de los puentes, 
se tiene: El peso propio, la carga viva, el impacto, el frenado, el viento, la fuerza de la 
corriente de agua, la subpresión, la fuerza centrifuga, el sismo y otras particulares como ser 
el choque de los hielos, etc. 

Las magnitudes de estas solicitaciones están basadas en datos empíricos y están 
definidas en normas o reglamentos para el diseño de los puentes. 

En el presente texto se usan las normas AASHTO (American Asociation of State 
Highway and Transportation Officials) cuya aplicación fundamental es para puentes 


camineros. 
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4.1.1. Cargas por peso propio y peso muerto. 

El peso propio, (pp) es una carga que debe ser definida previo predimensionamiento 
de la estructura y en ningún caso debe ser menospreciada y tampoco exagerada ya que la 
limitación de la longitud de los vanos fundamentalmente se debe al peso muerto de las 
estructuras. 

Para el prediseño se tiene una serie de datos que guardan relación con obras que ya 
han sido construidas. 

Este peso depende de las dimensiones finales de los elementos; para su 
determinación se podrán usar los valores unitarios de algunos materiales más empleados 


que se muestran en la tabla 4.1. 


AASHTO Esp. Japonesas 
2,400 ko/m3 2,500 kg/m3 


7200 gm3 | 7850 keln 
Carpeta asfáltica 2,250 kg/m3 EN 


Tabla 4.1. Pesos específicos para algunos materiales. 





Peso muerto (carga muerta CM ), está constituido por el peso de todas las partes 
sobrepuestas del tablero que no forman parte de la estructura resistente, por ejemplo: capa 
de superficie de rodadura (asfalto), veredas, barandas, rieles, durmientes, cables, tuberías, 
balasto, etc. El peso muerto se calcula de acuerdo a las propiedades y dimensiones de los 


materiales en cada caso particular. 


4.1.2. Carga viva. 

La carga viva en los puentes está constituida por el peso de los vehículos más los 
efectos derivados por su naturaleza dinámica y móvil. Además, en el caso de los puentes 
urbanos, se debe considerar la carga viva peatonal en las veredas 

Para evitar las confusiones que muchas veces se presenta, es necesario comprender 
y diferenciar adecuadamente lo que son estas distintas cargas: 

- Cargas reales que circulan por el puente, 
- Cargas máximas legales 


- Cargas de diseño 
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4.1.2.1. Las cargas reales. 
Son cargas móviles que realmente circulan por un puente, estas son de magnitud y 
distribución muy variada, por ejemplo, un camión volvo de 26.5 toneladas tiene mayor peso 


que un micro-bus. 


4.1.2.2. Las cargas máximas legales. 

Son las cargas máximas que están autorizadas a circular libremente por las 
carreteras y puentes de la red vial. Cada país tiene al respecto sus normativas para el peso 
máximo por eje. Además, nuestro país es firmante de la decisión N” 94 del Acuerdo de 
Cartagena que fija las cargas mínimas para el diseño de los puentes de la red vial de todos 
los países del Grupo Andino. 


4.1.2.3. Carga viva de diseño. 

La carga viva de diseño, es aquella que se utiliza para el diseño estructural. En vista 
del amplio espectro de tipos de vehículos que pueden actuar sobre un puente de carretera, lo 
que se hace es utilizar un sistema hipotético de cargas y no un sólo camión de diseño. Con 
dicho sistema de cargas, debe ser posible simular las condiciones más desfavorables que 
causan los vehículos reales normales. 

La carga viva que el proyectista debe utilizar en el diseño se establece en Normas, 
Códigos o Especificaciones de diseño de puentes. En la fecha, en nuestro país no existe un 
reglamento para el diseño de puentes. Durante muchos años se ha utilizado las 
especificaciones americanas de la AASHTO y desde hace algunos años se emplea 
especificaciones como ser especificaciones españolas. 

En esta sección nos referimos únicamente a la parte básica de la carga viva, es decir 
la componente vertical estática que transmiten los vehículos al puente. La amplificación 
dinámica y demás efectos derivados por la naturaleza móvil de la carga viva, son tratados 


más adelante. 


4.1.3 Carga viva para puentes de carretera 
Según el reglamento AASHTO , la carga viva a considerar en el diseño de puentes 
debe ser: 
- El camión de diseño. 
- La carga equivalente. 
- La carga de ejes tándem 
- Otras cargas mayores (sobrecargas) 
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Al camión más pesado de las normas AASHTO , se le denomina H20-S16 ó HS20 y 
tiene un peso total de 36 toneladas americanas que equivale a 32.67 toneladas métricas. 


4.1.3.1. Camión de Diseño (Camiones tipo). 

Adoptando la nomenclatura del sistema internacional y del AASHTO , se distinguen 
los tipos M y los MS. 

Los camiones M están formados por dos ejes de ruedas espaciadas a 4.3 m. (ver 
figura 4.1) con las ruedas delanteras pesando la cuarta parte de las traseras. Cada eje consta 
de dos ruedas las que están espaciadas a 1.8 m. 

Pertenecen a este grupo los camiones M18 y M13.5 cuyos pesos son de 20 y 15 
toneladas inglesas respectivamente (cada tonelada inglesa tiene 2000 libras). En unidades 
del sistema internacional los pesos de los ejes son los que se detallan en la figura 4.1. 

Los camiones MS están formados por un camión M y su acoplado S, es decir que el 
M es el detallado anteriormente y su acoplado corresponde a la adición de un eje trasero 
cuya separación es variable entre 4,3 y 9.0 m. (ver figura 4.2). 

Pertenecen a este grupo el MS18 y MS13.5 con pesos en toneladas inglesas de 36 y 
27 respectivamente. 

En todos los casos incluida la carga equivalente, el ancho mínimo de cada faja de 
trafico para el diseño es de 3 m. pudiendo alcanzar un máximo de 4.5 m. 


4.1.3.2. Carga equivalente. 

Tiene la misma nomenclatura que los camiones M, cubriendo a su vez los 
correspondientes MS. 

La carga equivalente esta constituida por una carga distribuida , que se puede aplicar 
por tramos o sectores acompañada de una sola carga puntual, que tiene valores diferentes 
según sea para corte o para momento flector .Esta carga abarca el ancho de una faja de 
tráfico mínima de 3 metros, en consecuencia se trata de una carga distribuida en superficie 
y una carga tipo borde de cuchillo 

En la figura 4.3, se muestran estas cargas equivalentes aplicadas a un ancho mínimo 
de faja de 3 m., observándose una carga por unidad de longitud y otra puntual. 

Esta puntual se aplica una sola vez en las líneas de influencia, sin embargo, existe 
un caso en el que se aplican dos puntuales tipo borde de cuchillo y es cuando se calcula el 


momento máximo sobre un apoyo interior. 
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Figura 4.1. Detalles de los camiones tipo M 
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Figura 4.2. Detalles de los camiones Tipo MS 
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me a YN 


Carga Equivalente MIS y MSIS 


606 EN para momento 


87 KN para corte 7,00 kN/m Estas cargas inciden 
en una faja de 
3 m de ancho 





Carga Equivalente M13,5 y MS13,5 


HU KN para momento 


S8 AN pura corte 4,68 £N/m 





Carga Equivalente M9 


Figura 4.3 Cargas equivalentes 


Todos los vehículos anteriormente descritos fueron establecidos el año 1944 bajo la 
notación inglesa de H para los camiones sencillos y HS para los que llevan acoplado. 
La equivalencia de estas notaciones pueden ser mejor apreciadas en la tabla 4.2 
H 20/44 


H 15/44 
H 10/44 (en desuso) 


H 20 S 16 HS 20/44 
H 15 S12 HS 15/44 


Tabla 4.2 Equivalencia de las Notaciones 





En resumen, los camiones tipo están constituidos por cargas puntuales por lo que 
resulta interesante aplicar el teorema de Barre para la ubicación de los momentos máximos 
en vigas simplemente apoyadas. 

En la actualidad ya se cuenta con un camión tipo de mayor peso, debido a que en el 
transporte se vio la necesidad de contar con un vehículo de mayor capacidad, esto llevó a la 
aparición de un nuevo camión tipo el HS - 25 , el cual tiene un incremento del 25 % del 
HS-20, los detalles de este se pueden observar en la figura 4.4. 


4.1.3.3. El eje Tándem 

El eje tándem está formado por la carga de dos ejes de 12 ton. c/u con una 
separación de 1.20 m. longitudinalmente. Transversalmente, la separación entre eje de 
ruedas es de 1.8 m. (ver figura 4.5). 
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180 EN 


43m a 9.00m 





100 kN para momento 


144 EN para corte 11.7 kNm 





Figura 4.4. Detalle para el camión tipo HS-25 y su respectiva carga Equivalente 
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Figura 4.5 Detalle para el eje Tandem 
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4.1.3.4. Otras cargas mayores (Sobrecargas) 

Las nuevas especificaciones de la AASHTO (2002), contemplan la consideración en 
el diseño, de cargas vivas mayores a los del sistema HS20 (MS18 y M18). De acuerdo al 
Art. 3.7.4 *, la carga viva mínima de diseño para puentes que soportan tráfico pesado es la 
carga HS20 o la carga de los ejes tándem. En tal estado de carga, las tensiones resultantes 
de las combinaciones de carga muerta, viva e impacto aplicadas en la totalidad de la 
sección transversal no deben ser mayores que el 150% de las fatigas admisibles de acuerdo 
al diseño. 

Cuando se consideran cargas vivas mayores (overloads), si el diseño es para cargas 
de servicio, se permite incrementar los esfuerzos permisibles; y si el diseño es en rotura, el 
factor de carga tiene que ser menor que el que se utiliza con la carga normal de diseño. 

La carga viva de la AASHTO se aplica al diseño de puentes ordinarios de hasta una 
longitud de 150 m.; para puentes de mayores luces, como los colgantes, atirantados, etc., se 
utilizan generalmente otros sistemas de carga viva. 

Es un hecho que las cargas reales que muchas veces circulan por nuestros puentes 
son bastante mayores que la carga de diseño del camión de la AASHTO, y que además 
existe una tendencia a que cada vez los camiones sean más pesados, es por ello que es 
conveniente entender, diferenciar y aplicar racionalmente los conceptos de carga viva de 
diseño, y de cargas vivas excepcionales además de los factores de carga que se utilizan en 
cada caso 


4.1.4. Reducción de la intensidad de cargas. 

Para puentes de mas de dos vías, se debe reducir los efectos de la carga viva ante la 
menor probabilidad de que todas las vías de tráfico estén cargadas simultáneamente con 
sus valores máximos. La AASHTO recomienda aplicar transversalmente la carga viva de 


acuerdo a lo siguiente. ( tabla 4.3 ) 


Para la 1° y 2* vía 100 % de carga viva 





Para la 3* vía 90 % de carga viva 





Para las demás vías 75 % de carga viva 








Tabla 4.3 


La reducción de la intensidad de las cargas en las vigas transversales será 


determinada como en el caso de los reticulares principales o vigas maestras, utilizando el 


* Carga mínima recomendada por la AASTHO , Décimo Sexta Edición 1996 Pág. 21. 
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ancho de la calzada, el cual deberá ser cargado para reproducir los máximos esfuerzos en 
las vigas transversales. 


4.1.5. Fajas de transito 

Las cargas por faja de transito o camiones se supondrá que ocupan un ancho 
mínimo de 3 m. pudiendo alcanzar un máximo de 4.5 m. 

Las cargas serán colocadas en una faja de transito diseñada con un ancho de: 


pal 
N 





Donde: 
W = Ancho de la faja de transito. 
N = Numero de fajas de transito 
W. = Ancho libre de calzada entre bordillos. 


En la tabla 4.4 se dan los anchos para diferentes fajas de trafico: 
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Tabla 4.4 


4.1.6. Impacto. 

Definición. Del Latín Impactus que quiere decir efecto de una fuerza aplicada 
bruscamente. 

Las solicitaciones producidas por las cargas M o MS deben ser incrementadas 
para los ítems del grupo A, por concepto de efectos dinámicos, vibratorios y de impacto. 

No se aplicara el impacto a los items del grupo B. 
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a) Grupo A 
1. La superestructura incluyendo columnas resistentes de acero o concreto, pies 
derechos, torres de acero ó pórticos, y en general aquellas partes de la 
estructura que se extienden encima de la fundación principal. 
2. La porción por encima de la línea de tierra de los pilotes de concreto o acero 
que estén rígidamente conectados con la superestructura como en el caso de 


pórticos u otras estructuras continuas. 


b) Grupo B 
1. estribos, muros de contención, pilas y pilotaje con excepción de lo 
especificado en el grupo A — 2. 
2. Fundaciones. 
3. Estructuras de madera. 
4. Cargas en las aceras. 
5. Alcantarillas y otras estructuras con un relleno superior a 0.9 m. 


La cantidad permisible en que se incrementan los esfuerzos para la evaluación del 
impacto, se expresa como una fracción de los esfuerzos por carga viva, y se determina con 
la formula siguiente: 

15 
I= 
l +38 





<0.3 


Donde: 
I = Fracción de la carga viva por impacto con un máximo de 30 % 
L = Longitud en metros de la porción de la luz que se carga para provocar 


los máximos esfuerzos en el miembro. 


Para uniformar su aplicación, la longitud cargada, "L", se considerará 
específicamente como sigue: 

- Para pisos de calzada, usar la luz de calculo 

- Para miembros transversales, tales como piezas de puente, usar la luz libre del 
miembro, entre centros de apoyo. 

- Para calcular momentos debidos a cargas de camiones, usar la luz L del tramo; y 
en el caso de tramos en voladizo, se usará la longitud desde el centro de momentos hasta el 
eje más alejado del camión. 

- Para esfuerzo cortantes debido a cargas de camiones, se usa la longitud de la parte 
cargada de la luz, desde el punto en consideración hasta el apoyo o la reacción mas alejada; 
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con excepción de los tramos en voladizo, donde se considerará para el impacto por corte 
como el 30% de la carga viva. 
- En vigas continuas, se empleará la luz considerada para momento positivos y para 
los momentos negativos, se usará el promedio de las dos luces adyacentes cargadas. 
Para alcantarillas con relleno menor a 0.9 m. se tiene: 
e 
4.05 9 


Donde h es la altura de relleno en m. 


4.1.7, Fuerza centrífuga. 
Se define como la fuerza de inercia que se manifiesta en todo cuerpo hacia fuera 


cuando se la obliga a describir una trayectoria curva. Es igual y contraria a la centrípeta ( 
inercia es la resistencia que oponen los cuerpo a cambiar su estado o la dirección de su 


movimiento) ver figura 4.6 





Fuerza centripeta 


2 
(Mv) 






Fuerza de reacción 


2 
(mx) 






Trayectoria de la pelota 


m =masa de la pelota 
r =radio de la circunferencia 
w =welocidad de la pelota 


Figura 4.6. Definición de Fuerza Centrifuga 


Cuando un puente esta ubicado en una curva, o es de planta en curva se debe 
considerar una fuerza radial horizontal la fuerza centrífuga que puede provocar momentos 
torsores importantes en la superestructura y esfuerzos cortantes a nivel de los apoyos y 
coronamientos de la infraestructura. 

Esta fuerza es igual a un porcentaje de la carga viva sin impacto, aplicada en todas 


las fajas de trafico , de acuerdo a la siguiente formula: 
2 


C, =0.79— 
R 
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Donde: 
Co = fuerza centrífuga en porcentaje de la carga viva sin impacto 
V = velocidad de diseño en Km/hr. 


R = radio de curvatura en metros. 


4.1.8. Cargas en las aceras 

Los pisos de las aceras, largueros y sus soportes intermedios serán diseñados para 
una carga viva de 4.15 kN/m.. Vigas maestras, reticulares, arcos y otros miembros serán 
diseñados para la siguiente carga viva aplicada en la superficie de la acera: 


Luces menores a 7.6 m. de longitud......oooconinnnnnn..... 4.15 kNm? 
Luces de 7.61m. a 30.00m. onsu..sssss115s01115511111ss1111+ 2,90 kN/m? 
Luces mayores a 30.01 m. de acuerdo a la siguiente expresión: 
PM 
L 1520 
Donde: 


P = Carga viva en kN/m (máximo 2.90 kN/m?) 
L = Longitud del miembro a verificar en m. 


w = Ancho de la acera en m. 


Al calcular los esfuerzos en las estructuras que soportan aceras en voladizo, la acera 
será considerada cargada en su totalidad solamente en un lado de la estructura si es que esta 
condición produce los máximos esfuerzos. 

Los bordillos de seguridad o bordillos anchos para el uso ocasional de peatones 
serán diseñados para las cargas especificadas anteriormente si es que el ancho del bordillo 
es mayor a 0.6 m. porque de ser menor no se aplica la carga viva. 

El ancho mínimo para que se pueda denominar acera es de 0.45 m. 

Los elementos de las barandas se diseñaran para las fuerzas que se indican en el 
artículo 2.7 de la AASHTO 


4.1.9. Choque 

Es una fuerza horizontal de 7.5 kN/m provocada por el choque lateral de los 
automóviles contra los bordillos. 

Dicha carga se aplica a una altura máxima de 0.25 m. por encima de la capa de 
rodadura, y en caso de que el bordillo tenga menor altura esta carga debe ser aplicada en la 
parte superior. (ver figura 4.7) 
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Figura 4.7. Fuerza de choque aplicada a los bordillos. 


4.1.10. Parapetos, postes y pasamanos. 

Se prevén en los bordes de las aceras o directamente de las calzadas para proteger a 
los peatones o a los vehículos. En algunos casos se prevén parapetos vehiculares entre la 
calzada y la acera y al borde de la acera postes y pasamanos peatonales. 


4.1.10.1. Parapetos y barreras vehiculares 

Cuando el propósito de la vía es para uso exclusivo de vehículos, se debe prever en 
el puente parapetos de hormigón, metal o madera o una combinación, de forma tal que 
garantice que el vehículo no salga del puente y asimismo sufra un daño mínimo, para lo que 
es aconsejable darle continuidad y buenos anclajes, cuidando la estética del puente. 

En estos casos el reglamento AASHTO, recomienda tomar una fuerza horizontal 
total de 45 KN., la misma que puede ser fraccionada como se puede ver en la figura 4.8 
donde se muestran algunos casos frecuentes. 





Figura 4.8 Parapetos y protecciones para puentes de autopista. 


Esta carga se la aplica perpendicularmente a la dirección del tráfico y concentrada 
ya sea en los postes o al medio de las barreras según cual sea el elemento que se está 
diseñando. 

La altura máxima de las protecciones debe llegar a 0.7 m. y si lleva parapeto, este a 
0.45m 
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4.1.10.2. Postes y pasamanos peatonales. 

Estos se disponen en pasarelas o puentes de ciudad donde las aceras y calzada 
coinciden con la sección de las calles. Sin embargo lo correcto es separar la calzada con los 
parapetos y barreras vehiculares detallados anteriormente y al borde de la acera los postes 
y pasamanos peatonales. 

En los pasamanos peatonales se aplican simultáneamente cargas distribuidas 
iguales a 0.75 kN/m. en el sentido vertical y + 0.75 kN/m. en el horizontal. 

La altura del pasamanos superior debe llegar a 0.9 m., (ver figura 4.9.) 


OIS EN 
27S KENST $51 7 
| | 


0.90 


| 
j 
| 
| 
b 





Figura 4.9. Postes y pasamanos de pasarelas 


4.1.10.3. Parapetos, pestes, barreras y pasamanos mixtos. 

Tratándose de puentes de ciudad en correspondencia con vías que permiten circular 
a los vehículos con velocidades apreciables o cuando las aceras resultan muy bajas se 
recomienda hacer los diseños con este tipo de parapetos, en los que hasta los 0.7 m. de 
altura se aplican las solicitaciones especificadas en el ítem 4.1.10.1, en cambio el 
pasamanos que llega a los 0.9 m. recibe las solicitaciones que se especifican en el ítem 
4.1.10.2 (ver figura 4.10). 





Figura 4.10. Parapetos, postes y pasamanos mixtos. 
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4.1.11. Fuerzas longitudinales. 

Son provocadas por el frenado brusco de los vehículos y su magnitud está dada por 
el 5 % de la carga viva sin impacto aplicada en todas las fajas de tráfico y desarrollada en la 
misma dirección. Se emplea la carga equivalente y su correspondiente carga concentrada 
para momento según se detalla a continuación: 


F, =0.05(q* L+C,,)n 
Donde: 
F, = Fuerza longitudinal debida al frenado. 
q = Carga equivalente del vehículo especificado. 
L = Longitud total del puente. 
Cm= Carga concentrada para momento. 
n = Numero de fajas de trafico. 


El centro de acción de esta fuerza se encuentra a 1.8 m. sobre la capa de rodadura. 


4.1.12. Cargas debidas al viento. 

Para los puentes regulares convencionales, se recomienda calcular las fuerzas de 
viento de acuerdo a los registros de viento de nuestro país. En aquellos casos en que la 
acción del viento pueda originar fenómenos vibratorios importantes (por ejemplo: 
Inestabilidad aerodinámica), se deberán realizar los estudios especiales correspondientes. 
Los puentes colgantes son los más sensibles a las acciones del viento. 

La presión ejercida por el viento incide tanto en la superestructura como en la carga 
viva y la infraestructura. Su dirección es variable, pero para el diseño se trabaja solo con las 
componentes en la dirección perpendicular al tráfico (sobre la elevación del puente) y 
paralela al tráfico. 


4.1.12.1. Viento en la superestructura. 

Estas solicitaciones vienen expresadas por unidad de superficie expuesta en 
elevación, es decir que esta superficie en elevación sirve para las dos componentes. 

Cuando se diseña la superestructura sólo se toman en cuenta las fuerzas 
transversales o perpendiculares al tráfico con valores de 3.75 kN/m? para reticulares y 2.25 
kN/m? para vigas de alma llena. 

En cambio cuando se diseña la infraestructura, además de las reacciones en las dos 
direcciones transmitidas por la superestructura se tiene las presiones del viento aplicadas 


directamente en la infraestructura según se detalla en el inciso correspondiente. 
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Las fuerzas transversales como longitudinales transmitidas por la superestructura 
para diversos ángulos de la dirección del viento son las que se indican en la tabla 4.5, en los 
que el ángulo de esviaje es medido entre la dirección del viento y la perpendicular al eje del 
camino. La dirección supuesta del viento será aquella que produce los máximos esfuerzos 
en la infraestructura debiendo ser aplicadas simultáneamente en las dos direcciones. 

En puentes corrientes con luces hasta de 50 m. se emplearán las siguientes cargas: 

Viento longitudinales en la superestructura. 0.60 kN/m? 
Viento transversal en la superestructura. 2.45 kN/m? 


Tabla de fuerzas de viento en la superestructura para diferentes 
ángulos de Incidencia en kN/Mm 
Angulo del 


Reti igas M 
IRA eticulares Vigas Maestras 


Longitudinal Longitudinal 





Tabla 4.5 Fuerzas del viento en la superestructura para diferentes ángulos de incidencia. 


4.1.12.2. Viento en la carga viva. 
Será considerada como una fuerza por metro lineal de estructura de acuerdo a la 
tabla 4.6 
Dichas cargas se aplican a 1.80 m. por encima de la capa de rodadura. 
En puentes corrientes con luces de hasta 50 m. se emplearan las siguientes cargas. 
Viento longitudinales sobre la carga viva 0.60 kN/m. 
Viento transversal sobre la carga viva. 1.50 kN/m 


< Lateral Longitudinal 





Tabla 4.6. Viento sobre la carga viva 
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4.1.12.3. Viento en la infraestructura.” 

Además de las reacciones por viento transmitidas por la superestructura se 
considerará una presión de 2 kN/m? aplicadas en la dirección más desfavorable, tomando el 
esviajado con relación a la infraestructura, y luego se la descompone en dos direcciones una 
normal a la elevación de la infraestructura y otra perpendicular a ella. 

La componente normal a la elevación de la pila corresponde a los esfuerzos o 
solicitaciones que hemos designado como longitudinales en el conjunto del puente y en este 
caso inciden en la cara acotada con D en la figura 4.10, en cambio la componente frontal 
(transversal) actuará sobre la superficie acotada con B o según la forma de acabado de esta 
superficie se transmitirá por fricción en la superficie D. 

En la figura 4.11 se muestra la dirección más desfavorable del viento sobre una pila, 
de manera que provoque en esta los máximos esfuerzos. 

De acuerdo a lo expuesto anteriormente, las componentes sobre la pila pueden ser 
deducidas en las siguientes formas: 

a) Tomando como resistentes las superficies D y B: 

Viento longitudinal: 


pxLxDxH 
EF, = === 
ED 
Viento transversal: 
F- pxDxBxH 


"  JE+D 


G 





) 


Figura 4.11 Viento desfavorable en la infraestructura. 


t Este análisis esta hecho por Hugo Belmonte. Ver Ref. 1 (tercera Edición) 
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b) Tomando como resistentes solo la superficies D: 
Viento longitudinal: 

_pxExDxH 

o P+D 

Viento transversal: 

px D'xLxH 

E 


L 


T 


Donde: 
p = Presión del viento en la infraestructura = 2 kN/m? 
L = Separación entre ejes de pilas en metros. 
D = Ancho de la pila en metros. 
B = Espesor de la pila en metros. 
H = Altura libre de la pila entre el nivel de aguas y su coronamiento en 
metros. 


Las unidades para Fy y FT serán en Kilo-Newtons kN . 


4.1.12.4. Análisis aerodinámico de puentes sostenidos por cables.* 

La falla inducida por el viento el 7 de noviembre de 1940 del puente de Tacoma 
Narrows en el estado de Washington, produjo una conmoción en la profesión de la 
ingeniería. Muchos se sorprendieron al saber que la falla de puentes como resultado de la 
acción del viento no era algo sin precedentes. Durante un poco más de las 12 décadas 
anteriores a la falla del puente Tacoma Narrows , otros 10 puentes habían sido severamente 
dañados o destruidos por la acción del viento , fallas inducidas por el viento han ocurrido 
en puentes con luces desde 75 metros hasta 855 metros. En otros puentes «modernos» 
sostenidos por cables se han observado oscilaciones indeseables debidas al viento 


4.1.12.4.a. Información requerida sobre el viento en el sitio del puente. 

Antes de emprender cualquier estudio de inestabilidad ante el viento para un puente, 
los ingenieros deben investigar las condiciones eólicas en el sitio de la estructura. La 
información requerida incluye el carácter de la actividad de vientos fuertes en el sitio en un 
periodo de varios años. Los datos se obtienen generalmente de los registros meteorológicos 
locales. Sin embargo, se debe tener cuidado porque estos registros pudieron haberse tomado 
en un punto a alguna distancia del sitio, tal como el aeropuerto local o un edificio del 


* Este análisis no esta especificado en la AASTHO, y no es parte del contenido de la materia pero por la 


importancia y el interés , es que se lo menciona como un complemento al capítulo 7, basándonos en los 
autores del libro de la Ref. 15. 
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estado. Los ingenieros deben ser también conscientes de las diferencias en las 
características del terreno entre el sitio de la instrumentación para el viento y el sitio de la 
estructura, que pueden tener una importante influencia en la interpretación de los datos. 

Los datos requeridos son la velocidad del viento, su dirección y frecuencia. A partir 
de estos datos es posible predecir altas velocidades de viento, dirección esperada y 
probabilidad de ocurrencia. 

Las fuerzas aerodinámicas que aplica el viento a un puente dependen de la 
velocidad y dirección del viento y del tamaño, forma y movimiento del puente. El que 
ocurra resonancia bajo las fuerzas del viento depende de los mismos factores. La amplitud 
de la oscilación que puede generarse depende de la fortaleza de las fuerzas del viento 
(incluyendo su variación con la amplitud de la oscilación del puente), la capacidad de 
almacenamiento de energía de la estructura, el amortiguamiento estructural y la duración de 
un viento capaz de excitar el movimiento. 

La velocidad y dirección del viento, incluyendo el ángulo vertical, pueden 
determinarse mediante observaciones extensas en el sitio, las cuales pueden aproximarse 
con un grado razonable de conservatismo con base en unas pocas observaciones locales y 
un estudio extenso de datos más generales. La escogencia de las condiciones de viento para 
las cuales debe diseñarse un puente dado, siempre pueden ser primordialmente un asunto de 
criterio. 

Al comienzo del análisis aerodinámico, se conocen el tamaño y forma del puente. 
Su capacidad de almacenamiento de energía y su movimiento, que consiste esencialmente 
en los modos naturales de vibración, son determinados por completo por su masa, la 
distribución de ésta, y las propiedades elásticas y pueden calcularse por métodos confiables. 

El único elemento desconocido es el factor que relaciona el viento con la sección 
del puente y su movimiento. Este factor no puede, hasta el presente, generalizarse, pero está 
sujeto a una determinación confiable en cada caso. Las propiedades del puente, incluyendo 
sus fuerzas elásticas y su masa y movimientos (determinando sus fuerzas inerciales), 
pueden calcularse y reducirse a un modelo a escala ver figura 4.12. Entonces, las 
condiciones del viento que abarcan todas las condiciones probables en el sitio se pueden 
imponer a un modelo de la sección. Los movimientos de tal modelo dinámico de la sección 
en el viento a escala apropiada deben duplicar de modo confiable los movimientos de una 
conveniente unidad de longitud del puente. Las fuerzas de viento y la tasa a la cual éstas 
pueden acumular energía de oscilación responden a la amplitud cambiante del movimiento. 
La tasa de cambio de energía puede medirse y dibujarse contra la amplitud en un gráfico. 
Así, el ensayo con el modelo de la sección mide el único factor desconocido, que puede 
entonces aplicarse por cálculo a la amplitud variable del movimiento a lo largo del puente 
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para predecir el comportamiento total de la estructura bajo las condiciones específicas de 
viento del ensayo. Estas predicciones no son precisas, pero son más o menos tan 
aproximadas como algunos otros parámetros del análisis estructural. 





Figura 4.12. Ensayo del puente Akashi, en un túnel de Viento Aerodinámico 
(Túnel de viento de la Universidad de Yokohama) 


Escala: 1/100 

Velocidad equivalente del viento real: 268 Km/h 
Flecha horizontal: 30 m 

Giro a torsión: 4* 
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4.1.12.4.b. Criterios para el diseño aerodinámico. 


Debido a que el factor que relaciona el movimiento del puente con las condiciones 


del viento depende del sitio específico y de las condiciones del puente, no pueden escribirse 


criterios detallados para el diseño de secciones favorables de puente hasta que se haya 


acumulado una gran cantidad de datos aplicables a la estructura que va a diseñarse. Pero, en 


general, pueden aplicarse los siguientes criterios para puentes colgantes: 


Puentes 


e Una sección con armadura de rigidización es más favorable que una sección con 
viga de rigidización. 

* Hendiduras en el tablero y otros artefactos que tienden a romper la uniformidad de 
la acción del viento tienden a ser favorables. 

+ Es aconsejable el uso de dos planos de sistema lateral para formar una armadura 
de rigidez de cuatro lados porque puede favorecer el movimiento torsional. Tal 
diseño inhibe fuertemente el aleteo y también eleva la velocidad crítica de un 
movimiento puramente torsional. 

e Para una sección dada de puente, una alta frecuencia natural de vibración por lo 
general es favorable: 

Para luces cortas y moderadas, un incremento útil de frecuencia, si es 
necesario, puede conseguirse al aumentar la rigidez de la armadura (aunque no se ha 
definido con precisión. puede considerarse que las luces moderadas incluyen 
longitudes desde unos 300 metros hasta aproximadamente 550 metros). 

Para luces largas, no es económicamente posible obtener ningún aumento 
material de la frecuencia natural de los modos verticales por encima de los 
inherentes a la luz y a la flecha del cable. 

Debe considerarse la posibilidad de que para las luces largas en el futuro, 
con sus inevitables bajas frecuencias naturales, las oscilaciones debidas a 
características aerodinámicas desfavorables de la sección transversal, puedan ser 


más prevalentes que para los puentes de luz moderada. 


e En la mayor parte de los sitios de puentes, el viento puede ser quebrado, esto es. 
puede ser no uniforme a través del sitio, inestable y turbulento. Así. una condición 
que pudiera causar serias oscilaciones no dura lo suficiente para llegar a generar una 
amplitud objetable. Sin embargo. debe tenerse en cuenta que: 

Existen sin duda sitios en donde los vientos en ciertas direcciones son 
inusualmente estables y uniformes. 

Existen secciones de puentes sobre las cuales cualquier viento, sobre un 


amplio intervalo de velocidad, continuará hasta generar algún modo de oscilación. 
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e Un aumento en la rigidez producido por un aumento de peso aumenta la capacidad 
de la estructura para almacenar energía sin aumentar la tasa a la cual el viento puede 
contribuir con la energía. El efecto es un aumento en el tiempo requerido para 
generar una amplitud objetable. Esto puede tener un efecto benéfico mucho mayor 
que el sugerido por el aumento porcentual en el peso, debido a la rápida reducción 
de la probabilidad de que el viento continúe sin cambio por una mayor duración. El 
aumento de rigidez puede producir un aumento en el amortiguamiento estructural y 
otros resultados favorables. 

Aunque no pueden darse criterios más específicos que los anteriores, es posible 
diseñar un puente colgante con un alto grado de seguridad contra las fuerzas aerodinámicas. 
Esto involucra el cálculo de los modos naturales de movimiento de la estructura propuesta, 
la ejecución de ensayos de modelos dinámicos de la sección para determinar los factores 
que afectan el comportamiento, y la aplicación de estos factores al prototipo mediante 
análisis apropiado. 

En la mayoría de los puentes de luces grandes construidos desde el colapso del 
puente de Tacoma, se han seguido los procedimientos anteriores y se han incorporado 
provisiones especiales en el diseño para los efectos aerodinámicos. Los diseñadores de 
estos puentes por lo general han favorecido las armaduras de rigidez sobre las vigas de 
rigidez. El segundo puente de Tacoma Narrows, el de Forth Road y el de los estrechos de 
Mackinac, por ejemplo, incorporan altas armaduras de rigidez con arriostramiento tanto 
superior como inferior, formando una armadura espacial para la torsión. Los puentes de 
Forth Road y el de los estrechos de Mackinac tienen tableros con hendiduras. Sin embargo, 
el puente Severn tiene una viga de rigidez aerodinámica en cajón cerrado y péndolas 
inclinadas. En algunos diseños se incorporan tirantas longitudinales de cable, tirantas de 
torre O incluso tirantas diagonales transversales (puente de Deer Isle). Algunos tienen 
tirantes extremos no cargados. Otros tratan de aumentar el amortiguamiento estructural 
mediante fricción o medios viscosos. Todos han incluido estudios dinámicos de modelos 
como parte del diseño. 

La acción aerodinámica de los puentes atirantados es menos severa que la de 
puentes colgantes, debido a la rigidez mayor producida por los cables tensados y el amplio 
uso de tableros con cajones de torsión. 


4.1.13. Fuerza de levantamiento. 
Se tomarán providencias para la unión adecuada de la superestructura con la 
infraestructura cuando una carga o combinación de cargas incrementadas al 100 % de la 


carga viva mas impacto provoque fuerzas de levantamiento en cualquier apoyo. 
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4.1.14. Fuerza de la corriente. 
Las aguas provocan una fuerza con tendencia a volcar particularmente las pilas por 


ello estas deben ofrecer la menor resistencia posible, lo que se consigue dándole formas 
hidrodinámicas (ver figura 4.13) y lo que es más ubicando la pila con la menor sección en 
la dirección de la corriente y es por ello según se puede observar en la figura 4.13 que los 
puentes son esviajados. 
La presión de la corriente esta dada por. 
p=Kx v’ 
Donde: 

p = Presión de la corriente en kN/m? 

v = Velocidad de las aguas en m/seg. 

K = Constante cuyos valores se deducen de la figura 4.14 





Figura 4.13. Emplazamiento de una pila. 





Extremo plano K = 0.70 
Extremo circular K = 0.35 l d 
J 
EXT fa = 30% —: Km 26 
extrem mps E mE 
ad = 45° +» K 2 0.30 1 
angular A ; A A 4 
e A 5 90 K üi 1 EF y 


Figura 4.14 Constantes K según las formas de las pilas. 
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4.1.15. Empuje de tierras. 
En las estructuras que retienen tierra, se considerará el efecto de la presión del suelo 


de acuerdo al estudio de geotecnia. La AASHTO recomienda utilizar la fórmula de 
Rankine, sin embargo, el empuje no será menor que el equivalente a la presión de un fluido 
de 500 kg/m'. 

Es decir: 


_3.0x h’ 


E =2.5xh? 


Para determinar la presión del suelo durante sismos se recomienda utilizar el 
procedimiento desarrollado por Mononobe Okabe. 

En pórticos rígidos, al determinar el máximo momento positivo en vigas, se 
recomienda considerar únicamente la mitad del empuje lateral del terreno. 

El empuje lateral debe ser incrementado por efecto del tráfico cercano al elemento 
estructural considerado, dicho incremento no será menor a 1 t/m?. Cuando se utiliza una 
losa de aproximación adecuadamente diseñada y soportada en un extremo del puente, no es 
necesario considerar dicho incremento. (ver figura 4.15) 

E 


A 


| 


LLET EIET T 


| 


L 


n 


ll 





Figura 4.15. Presión de tierra en el estribo. 


Los estribos, además de recibir las reacciones transmitidas por la superestructura 
están sometidos al empuje de las tierras que conforman el terraplén de acceso para lo que se 
aplican las siguientes expresiones: 

Cuando no hay sobrecarga en el terraplén: 
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a $9xh*(1-sen0) 


21 +senO) 
A 
E 


Cuando se considera carga viva distribuida sobre el terraplén se trabaja con una 
altura equivalente que es adicionada a la altura del relleno o sea: 


h= A > 0.6m. (Mínimo 0.6 m.) 


F- Óxhx(h+2xh'"x(1-sen0) 
2x(1+sen0 ) 
Donde: 

E = Empuje resultante en kN/m. 
ô = Peso especifico del terreno en kN/m? 
h = Altura de relleno en metros. 
8 = Angulo del talud natural del relleno en grados. 
y = Cota a la que actúa la resultante del empuje en metros. 
b’ = Altura equivalente adicional para el diagrama de presiones en metros. 
s = Sobrecarga en el terraplén en kN/m ( Se recomienda aplicar un mínimo 
de 10 kN/m’) 


4.1.16. Fuerzas sísmicas. 
La primera vez que la AASHTO publica criterios de diseño sísmico de puentes es en 
1958. En dicha oportunidad, se consideraba el sismo en los puentes, como una fuerza 
horizontal dada por la ecuación: 
F,=CxD 
Donde: 
Fn = Fuerza horizontal aplicada en cualquier dirección y en el centro de 
gravedad de la estructura. 
D = Carga muerta de la estructura. 
C = 0.02 para estructuras en cuyo plano de fundación el terreno esta 
sometido a presiones mayores a 0.4 Mpa. 
C = 0.04 para estructuras en cuyo plano de fundación del terreno esta 
sometido a presiones inferiores a 0.4 Mpa. 
C = 0.06 para estructuras asentadas sobre pilotes o tubulones. No se toma en 


consideración la carga viva. 
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En esa época el diseño de los elementos de concreto armado se hacía para cargas de 
servicio. Cuando se consideraba las acciones sísmicas, se permitía incrementar los 
esfuerzos permisibles en un 33.3 %. 

En la actualidad, es evidente que el procedimiento descrito anteriormente para 
determinar las fuerzas sísmicas es obsoleto y ahora está totalmente superado. 

Hasta antes del sismo de San Femando de 1971, se daba poca importancia al efecto 
sísmico en los puentes. En el sismo de San Femando colapsaron varios puentes, y es a partir 
de entonces que se vio la necesidad de establecer especificaciones mas realistas para el 
diseño sísmico de puentes. Se iniciaron de inmediato los estudios y en 1973, el 
Departamento de Transportes de California CALTRANS, introduce nuevos criterios para el 
diseño sísmico de puentes. Los nuevos criterios establecen que el coeficiente sísmico se 
debe obtener mediante espectros de diseño; iniciándose desde entonces el desarrollo de 
metodologías mas racionales en el diseño sísmico de puentes. Las recomendaciones de 
CALTRANS son incorporados por la AASHTO en sus especificaciones de 19735 y los 
mantiene hasta 1982. 

La AASHTO, el año de 1983 publica la décima tercera edición de sus 
especificaciones para el diseño de puentes. En dicha oportunidad se introducen cambios 
importantes en lo referente a las especificaciones para el diseño sísmico de puentes. Las 
nuevas especificaciones se mantienen sin cambios hasta 1988 e indican que se puede 
aplicar una de las dos alternativas siguientes: 

1.- El método de la fuerza estática equivalente (similar a lo establecido durante los 

años 75-82). 

2.- Los procedimientos de análisis y diseño que se establecen en un documento 

aparte, bajo el titulo: "AASHTO Guide Specifícations for Seismic Design of High- 

way Bridges". 

Se observa que la metodología que se especifica en la segunda alternativa es la más 
adecuada para zonas de alto peligro sísmico, por ello en adelante solamente nos referiremos 


a la nueva metodología. 


4.1.16.a. Filosofía de diseño de las nuevas especificaciones 

El objetivo fundamental del diseño sísmico de un puente es el de proporcionarle la 
capacidad suficiente para que pueda soportar un sismo severo sin colapsar. 

La tendencia actual es a considerar sismos de diseño más realistas, distinguiendo los 
sismos pequeños y moderados de los sismos grandes o severos. Los sismos pequeños y 
moderados pueden ocurrir varias veces durante la vida de la estructura mientras que la 
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probabilidad de que ocurra un sismo severo es bastante menor. Estas consideraciones han 
dado lugar a una nueva filosofía de diseño sísmico. 
Las nuevas especificaciones de diseño se han desarrollado en base a los siguientes 
principios: 
a.- Los puentes deben resistir los sismos menores dentro del rango elástico sin 
ningún daño. 
b.- Deben resistir sismos moderados dentro del rango elástico con algún daño 
reparable. 
c.- Deben resistir sismos severos sin llevar al colapso total ni parcial, se aceptan 
daños reparables. En las cimentaciones no se aceptan daños. 
d.- En el proceso de diseño se deben utilizar intensidades realistas para el sismo de 


diseño. 


Lo anterior implica que durante un sismo moderado la estructura debe comportarse 
dentro del rango elástico y durante un sismo severo incursionar en el rango no lineal para lo 
cual debe tener la resistencia y ductilidad suficiente para disipar energía. 

Las zonas de disipación de energía y susceptibles a sufrir daño deben ser accesibles 
para su reparación. Se acepta que es antieconómico diseñar un puente para resistir un sismo 
severo elásticamente. 

El sismo de diseño debe estar en función del coeficiente de aceleración máxima 
esperada en la zona de ubicación de la estructura. Las últimas especificaciones de la 
AASTHO , recomiendan como sismo de diseño aquel evento que tenga el 90% de 
probabilidad de no ser excedido en 50 años, que es equivalente a un período de retomo de 
475 años o un riesgo anual promedio de 0.002 eventos por año. 

Los puentes deben ser diseñados para que continúen funcionando durante y después 


de un sismo. 


4.1.16.b. Análisis sísmico de puentes de acuerdo a: "AASTHO guide specifications for 
seismic design of high-way bridges", 

Los métodos de análisis y diseño sísmico de puentes que se establecen en las 
especificaciones son totalmente diferentes a todo lo anteriormente publicado por la 
AASHTO. 

Por ejemplo, los procedimientos de análisis y las exigencias de diseño no son las 
mismas para todos los casos, sino que dependen de: 

- El nivel de aceleraciones (Ad ) que se espera en la zona de ubicación del puente. 

- La importancia del puente, ( I ó HI). 
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- El tipo de estructura (regular o irregular). 
En la figura 4.16 se muestra el diagrama de flujo del procedimiento de diseño. A 


continuación se detalla cada uno de los pasos. 


4.1.16.b.1. Determinación del coeficiente de aceleración (Ad) 

El coeficiente de aceleración se obtiene del mapa de zonificación sísmica o se 
determina mediante un estudio de riesgo sísmico para la zona de ubicación del puente. El 
coeficiente de aceleración de diseño (Ad) se debe determinar de acuerdo a la filosofía de 
diseño que se ha descrito anteriormente. 


En el caso de obras especiales se recomienda realizar un estudio de riesgo sísmico. 


4.1.16.b.2. Definir la importancia del puente. 


Los puentes de acuerdo a su importancia se clasifican en dos grupos: 


Tabla 4.7 
Los puentes esenciales deben funcionar durante y después de un sismo severo. 





4.1.16.b.3. Categoría de comportamiento sísmico: CCS 

En base a los parámetros anteriores (Coeficiente de aceleración Ad e Importancia), a 
cada puente se le asigna una categoría de comportamiento sísmico CCS de acuerdo a la 
tabla 4.8 . 


7 


TABLA DE COMPORTAMIENTO SÍSMICO 
aceleración 


A 


3 


C 


Tabla 4.8 


Una vez definida la categoría de comportamiento sísmico CCS (A, B, C o D), el 


0.19<Ad<0.29 


0.29 <Ad 





método de análisis a efectuar y los requerimientos mínimos que deben cumplir en el diseño 


del puente, dependen de dicha categoría. 
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Determinar el coeficiente Definir la importancia 
de aceleración de diseño del Puente 
(Ad) (tabla 4.7 ) 
Determinar la categoría 
del comportamiento 


sísmico (CCS) (tab. 4.8) 


. 


No requiere Análisis Si El Puente 


Sismico detallado <4— esde un solo 
Requerimientos tramo 
minimos (4.1.16.d.1.) 

y No 





COS = A No requiere e 
Análisis Sísmico PUENTES con 
Requerimientos COS =B,C,D 
minimos (4.1.16:4.2.) 4 
Determinar 
Procedimiento 
de Análisis ( tabla 4.9) 


y 


Determinar las 
Componentes de Fuerzas 
Elásticas (4.1. 16.c.) 


x 


Combinar las Fuerzas 
Longitud. y Trons. 
(4.1.16.c.0 ) 


SN 


Determinar las Fuerzas 
de Diseño. 
(4.1,16.c,d) Tabla 4.10 


y 


Determinar los 
Requerimientos 
minimos (4,1,16,4) 


y 


Diseñar los elementos 
Estructurales 


y 





No 
MODIFICAR LA «4 Componentes 


ESTRUCTURA Adecuados ? 
y Si 
FIN 
Figura 4.16 
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Las exigencia en el análisis y diseño sísmico de puentes, no son las mismas para 
todos los casos; por ejemplo: 

Los puentes de un solo tramo y los de categoría A, no requieren un análisis sísmico 
detallado. En estos casos, las exigencias se refieren principalmente al diseño de las 
conexiones y a la longitud que deben tener los soportes de la superestructura Ls. 

Mientras que en los puentes irregulares con categoría D, se requiere efectuar un 
análisis dinámico multimodal. 


4.1.16.b.4. Determinación del procedimiento de análisis requerido. 

Los puentes con CCS = A, no requieren un análisis sísmico detallado. Para los 
puentes con CCS = B, C o D, se debe realizar uno de los dos procedimientos de análisis que 
se definen a continuación: 

Procedimiento 1: Método espectral uní-modal. 

Procedimiento 2 : Método espectral multi-modal 


El procedimiento de análisis se determina según la tabla ingresando con la categoría 


(B, C, D) y el tipo de estructura del puente (regular o irregular). 


PROCEDIMIENTO DE ANALISIS 


3 Tipo de puente con dos o más 
Categoría 
tramos 


— REGULAR | IRREGULAR 





Tabla 4.9 
Para los fines de como utilizar la tabla 4.9. 
Un puente REGULAR es aquel que no tiene un cambio brusco o inusual en masa, 
rigidez o geometría entre apoyos adyacentes (excluidos los estribos). 
Por ejemplo, un puente puede ser considerado regular si la rigidez de los pilares no 
difieren en mas de 25%. 
Un puente irregular es aquel que no satisface la definición de puente regular. 


4.1.16.c. Cálculo de fuerzas y desplazamientos. 
Para los puentes con CCS = B , C ó D, las fuerzas o desplazamientos elásticos 
pueden ser determinados independientemente en las direcciones longitudinal y transversal, 


siguiendo el procedimiento de análisis definido según la tabla 4.9. 
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En el análisis sísmico se tendrá en cuenta las recomendaciones que da la AASHTO 
respecto a: 

a.- Espectro de diseño. 

b.- Modelo matemático para el análisis. 

c.- Combinación de las fuerzas sísmicas ortogonales. 

d.- Factor de modificación de la respuesta R. 


a.- Coeficiente de Respuesta Sísmica Elástica y Espectro 
La AASHTO especifica que el coeficiente de respuesta sísmica elástica Ce, sea 


determinado mediante la expresión: 


Ce = 1124dS 
T% 
Donde: 
Ce: Coeficiente de respuesta sísmica elástica. 
Ad: Coeficiente de aceleración de diseño. 
S : Factor de suelo (1.0 , 1.2 , ó 1.5). 
T : Período de vibración horizontal del puente en la dirección considerada 


(X, Y). 


El valor de Ce no será mayor de 2.5Ad. En suelos tipo III cuando Ad = 0.3, Ce no 
será mayor que 2 Ad. 

Para el caso de análisis multimodal, se utiliza la misma expresión del coeficiente 
Ce, reemplazando T por el período Ti del correspondiente modo i de vibración. Es oportuno 
hacer notar al estudiante que debe diferenciar el coeficiente de respuesta sísmica elástica 
que da lugar a las fuerzas sísmicas elásticas, y lo que son las fuerzas de diseño, que se 


obtienen dividiendo las fuerzas elásticas por el factor de modificación R. 


b.- Modelo matemático para el análisis sísmico 

Para efectuar el análisis sísmico del puente es necesario idealizar la estructura 
mediante un modelo matemático que refleje adecuadamente la distribución de rigideces y 
masas del sistema estructural. Igualmente recomendable tomar en cuenta la interacción 
suelo-cimentación-estructura. 

En el análisis sísmico, en la dirección transversal al eje del puente, se debe 
considerar las condiciones de deformación del tablero, por ejemplo, en un puente de varios 


tramos, las condiciones de restricción en los estribos son diferentes al de los pilares, donde 
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pueden existir juntas que no transmiten momentos en el plano del tablero como un 
diafragma rígido en su plano, aún en el análisis uní-modal. 

Para el caso de análisis espectral multimodal la AASHTO recomienda modelar la 
superestructura como un sistema aporticado espacial con nudos por lo menos cada cuarto 
de luz, y si las columnas o pilares son altas deberán ser discretizados por lo menos en tres 
segmentos. Se considera una columna larga cuando su longitud es mayor a un tercio de la 
longitud de una de las luces adyacentes. (ver figura 4.17) 


ta? 
u4 H 
tha 
bL bF LONGITUDINAL 


Columna larga 
a 






TRANSVERSAL 


Figura 4.17 Modelo para el análisis sísmico 


c.- Combinación de las fuerzas sísmicas ortogonales. 

La acción sísmica sobre una estructura, puede actuar en cualquier dirección. Para 
tomar en cuenta esta posibilidad, las fuerzas y momentos sísmicos que se obtengan del 
análisis en las dos direcciones perpendiculares, deben ser combinados para formar dos 
estados de carga de acuerdo a lo siguiente: 


Estado de carga 1 de acciones sísmicas: 
100% dirección longitudinal + 30% dirección transversal 


Estado de carga 2 de acciones sísmicas: 
100% dirección transversal + 30% dirección longitudinal 


Hx 0.3Hx 
0.3Hy Hy 
ESTADO 1 ESTADO 2 


Figura 4.18. Acción simultanea de las 2 componentes de las fuerzas de sismo 
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d.- Factor de modificación de respuesta R. 

Las fuerzas que se obtienen con un espectro de respuesta elástico deben ser 
modificadas para tomar en cuenta la incursión de la estructura en el rango no lineal cuando 
el sismo es severo. Las fuerzas sísmicas espectrales se deben dividir por el factor de 
modificación de respuesta R que se da en la siguiente tabla 4.10. 


20 
30 
5.0 


.z 


Columna o pilar a cimentación 





Tabla 4.10. 


4.1.16.d. Requerimientos mínimos de diseño. 
Para cada tipo de requerimiento de comportamiento sísmico se especifican ciertos 


requerimientos mínimos que debe cumplir el diseño de un puente. 


4.1.16.d.1. Requerimientos para puentes de un solo tramo. 

Para el diseño de puentes de un solo tramo no se requiere realizar un análisis 
sísmico detallado, pero debe cumplir ciertos requisitos mínimos que se describen a 
continuación. 

a.- Las conexiones entre la superestructura y los estribos deben ser diseñados 
longitudinal y transversalmente para resistir una fuerza horizontal igual al producto de la 
reacción por carga permanente multiplicado por el coeficiente de aceleración Ad. 

b.- La longitud de soporte Ls en los apoyos ver figura 4.19, no debe ser menor de lo 
indicado en la tabla 4.1 1. 


Longitud mínima de Soporte : Ls 





Ls = 20,3 + 0,167L + 0,67H 
Ls = 30,5 + 0,250L +1,00H 


Tabla 4.11 


Donde: 
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L = Longitud en metros de la superestructura. 
H = Altura del pilar o columnas, (cero para puentes de un solo tramo) 


Nota: 
Si el análisis sísmico da desplazamientos mayores, estos deben ser tomados 
con Ls mínimos. 


IáA>w—><mA = 


=— 


|H 





Figura 4.19 


4.1.16.d.2. Requerimientos mínimos para puentes con CCS = A 
Para puentes con categoría de comportamiento sísmico CCS = A , tampoco es 
necesario un análisis sísmico detallado, pero se debe cumplir los siguientes requerimientos: 
a.- Las conexiones de la superestructura a la subestructura serán diseñadas para 
resistir una fuerza sísmica horizontal igual a 0.20 veces la reacción por carga 
permanente. 


b.- Longitud de soporte de acuerdo a tabla 4.11. 


4.1.16.d.3. Requerimientos mínimos para puentes con CCS = B 

Para esta categoría de comportamiento las fuerzas sísmicas de diseño se determinan 
mediante un análisis sísmico espectral uní-modal; sin embargo, para el diseño de los 
elementos de la cimentación se utilizan fuerzas diferentes al resto de los elementos del 
puente, así tenemos: 


A. Fuerzas sísmicas de diseño para elementos estructurales y conexiones. 

Las fuerzas sísmicas de diseño se determinara dividiendo las fuerzas sísmicas 
elásticas de los estados de carga 1 y 2 por el correspondiente factor de modificación de 
respuesta R de la tabla. 
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Los esfuerzos sísmicos modificados (EQM) de los dos estados de carga se 
combinaran independientemente con los esfuerzos de las otras cargas de acuerdo a la 
siguiente expresión: 

Combinación de carga =1.0(D+B+SF+E+EQM ) (1) 

Donde: 

D = Carga permanente 
B 
SF= Presión de agua 


Subpresión 


E = Empuje de tierra 
EQM = Fuerzas sísmicas elásticas del estado carga 1 ó 2 modificadas por 
división entre el factor R apropiado (EQ/R ). 

Nota: Tener presente que la combinación expresada anteriormente corresponde a 


condiciones últimas. 


B. Fuerzas sísmicas de diseño para cimentaciones. 
Para el diseño de las cimentaciones se utiliza un factor R igual a la mitad del factor 
R de la columna o pilar correspondiente; en consecuencia, la fuerza sísmica de diseño para 
la cimentación es el doble de la que se utiliza en los pilares. 
U==1.0(D+B+SF+E+EQF) (2) 
Donde: 
EQF: Fuerzas sísmicas elásticas del estado de carga 1 ó 2 modificadas 
dividiendo por la mitad del factor R (EQ / (0.5R)). 


El diseño conservador de las cimentaciones se encuadra con la filosofía del diseño 


sísmico de no permitir daños en las cimentaciones. 
Nota: Para cimentaciones piloteadas el factor R no se divide por 2. 


La longitud mínima de soporte se determina de acuerdo al análisis, pero en todo 


caso no debe ser menor que lo especificado en la tabla 4.11 . 
4.1.16.d.4. Requerimientos para puentes con categoría C y D. 


Para los puentes con categoría de comportamiento sísmico C ó D se consideran dos 


sistemas de fuerzas sísmicas: 
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a.- Fuerzas sísmicas modificadas que se obtienen en forma similar al de los puentes 
de categoría B, con la excepción que para las cimentaciones (EQF) se asume un 
factor R igual a 1. 

b.- Fuerzas sísmicas resultantes de considerar rótulas plásticas en columnas y 


pilares. 


En el cálculo de los momentos plásticos en las columnas de concreto armado hay 
que considerar una sobre-resistencia de 1,3 . La longitud de soporte en los apoyos debe ser 
por lo menos igual al mayor de los valores que dé el análisis o la tabla 4.11. 


4.1.16.e. Requerimientos para el diseño sísmico de cimentaciones y estribos de puentes 

La combinación de carga para el diseño de las cimentaciones se obtiene con la 
expresión (1) que corresponde a condiciones últimas, en consecuencia, también se debe 
utilizar la capacidad resistente última del suelo de fundación. Además, debido a que la 
acción sísmica es de naturaleza cíclica, dinámica y transitoria, se permite durante sismos, 
una separación del subsuelo (uplift) de hasta la mitad del área de contacto de la zapata 
siempre y cuando el suelo de cimentación no sea susceptible a perder su resistencia bajo 
cargas cíclicas. 


4.1.16.f. Consideraciones para el diseño en concreto armado. 

En general, para el diseño estructural de los elementos del puente se recomienda 
utilizar las especificaciones de la AASHTO y las recomendaciones del comité ACI-ASCE 
343(4) que son mas exigentes que el código del ACI para edificaciones. Para el diseño 
sismo-resistente de los elementos de concreto armado se debe satisfacer ciertos requisitos 
adicionales. Para cada categoría de comportamiento sísmico se han fijado requerimientos 
de diseño. A continuación se indican algunas de esas exigencias adicionales para cada 
ccs. 


4.1.16.f.1. Requerimientos para la categoría A 
Para esta categoría de comportamiento sísmico no se establecen requisitos 


adicionales excepto lo establecido para las conexiones anteriormente. 


4.1.16.f.2. Requerimientos para la categoría B 
Para los puentes con CCS = B se ha establecido un refuerzo transversal mínimo en 
los extremos de las columnas en forma de cuantías mínima de refuerzo de corte y 


espaciamientos máximos permitidos. Ejemplo: 
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Para columnas rectangulares: 


Ash = 0.30*a*hc*(Ag / Ac-1) f ‘c / fy 


2 


ó 
Ash = 0.12*a*hc*f °c / fy 


se toma el que sea mayor, 
Donde: 
Ag = Área total de la columna 
Ac = Área del núcleo de la columna 
a = Espaciamiento de estribos, (máx. 10 cm) 


hc = Dimensión del núcleo de la columna en la dirección en consideración. 


4.1.16.f.3. Requisitos mínimos para las categorías C y D 
Para estas categorías de comportamiento sísmico las exigencias de requerimientos 
mínimos son mayores, debe cumplir las exigencias de la CCS = B y además lo siguiente: 


a.- Resistencia a flexión: El factor de reducción de resistencia en columnas será 0.5 
cuando el esfuerzo por carga axial exceda el 0.2*f'c. El valor puede ser 
incrementado linealmente de 0.5 a 0.9 cuando el esfuerzo debido a la carga axial 
está entre 0.2 f ‘c y 0. 


b.- Refuerzo por cortante: Adicionalmente a lo establecido en las especificaciones 
estándar de la AASHTO, se especifica: 

En los extremos de las columnas se asume que el esfuerzo cortante que toma 
el concreto es cero (Vc = O ) a menos que el esfuerzo mínimo por carga axial sea 
mayor que 0,.1 f *c. 


4.1.16.g. Comentarios. observaciones y recomendaciones. 

Las últimas especificaciones de diseño sísmico de puentes de la AASHTO 
constituyen un avance importante y se encuadra dentro de la nueva filosofía de diseño 
sísmico que se está imponiendo en diversos países. 

Entre los aspectos destacables podemos señalar: 

1) Los requerimientos de análisis y diseño no son los mismos para todos los casos 
sino que depende del peligro sísmico de la zona, importancia de la obra y del tipo de 
sistema estructural. Es así como: 
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a. Para los puentes de un solo tramo y categoría de comportamiento sísmico 
CCS = A no se requiere realizar un análisis sísmico siendo suficiente cumplir con 
los requerimientos mínimos de longitud de soporte (Ls) y diseño de las conexiones, 
mientras que: 

b. Para los puentes de varios tramos, irregulares y en zonas de alto peligro 
sísmico se especifica que se debe realizar un análisis espectral multimodal y detallar 
adecuadamente los elementos de concreto de tal manera de que tengan la ductilidad 


suficiente para disipar energía durante sismos severos. 


2) Se utiliza un espectro elástico de diseño que considera sismos severos y factores 
de modificación de respuesta (R) que reducen las fuerzas al nivel de fluencia de la 
estructura, por lo tanto, para el diseño ya no es necesario amplificar las fuerzas sísmicas por 
factores de carga mayores a la unidad. 


3) Otro aspecto que merece destacar es el hecho que se da importancia al cálculo de 
desplazamientos fijando valores mínimos para la longitud de soporte en los apoyos (Ls). 

El hecho de especificar el diseño de las conexiones de manera mas conservadora es 
igualmente aceptado por cuanto el mayor costo que se tenga en conexiones es poco 
comparado con el costo total de la obra y los beneficios de seguridad adicional que se logra. 
En el pasado han fallado muchos puentes por no haber tenido la longitud de soporte 
adecuados o por falla de las conexiones. 


4.1.17 Efecto de temperatura 

Los cambios de temperatura originan esfuerzos y/o movimientos de la estructura. 
Dichos efectos se pueden evaluar considerando los siguientes coeficientes de dilatación 
lineal por grado centígrado. 

Para elementos de concreto 1.0 x 10? 

Para elementos de acero 1.2 x 10” 

En los elementos de concreto, a falta de datos particulares para cada caso, se 
recomienda considerar un incremento uniforme de temperatura, expresado en grados 
centígrados de acuerdo a la siguiente fórmula: 


8t=+[20-0.75 / e] 
Donde: 


e = espesor equivalente del elemento en cm. 
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En los casos en que en un lado del elemento el efecto de la temperatura sea mayor que 
en el otro lado, se recomienda considerar un gradiente de 10 centígrados. En los elementos 
de acero y en las construcciones mixtas, puede ser necesario considerar mayores cambios 


de temperatura. 


4.2. Distribución de cargas. 
4.2.1. Distribución de las cargas de las ruedas. 


Para el diseño de las vigas, las cargas actúan como puntales tanto en el sentido 
longitudinal como en el transversal, en cambio en losas se distribuye en lo que se denomina 
ancho de distribución. 

Si nos imaginamos una sección transversal de un puente, la reacción de cada fila 
de ruedas en el sentido longitudinal no incidirá en su totalidad sobre una sola viga, sino 
que la influencia sobre cada viga será de todas y cada una de las filas de ruedas. Para 
considerar esta influencia se tiene para las vigas interiores las denominadas fracciones 
de carga que son coeficientes en función de la separación entre ejes de vigas. O sea que 
tanto el esfuerzo cortante como el momento flector que se calculan para una sola fila de 
ruedas al ser multiplicados por la fracción de carga dan la solicitación en cada viga 
interior. 

En cambio para las vigas exteriores o laterales se asume que la losa o el piso 
actúan como simplemente apoyados sobre la viga inmediata interior, por otra parte se 
debe ubicar el camión tipo a una distancia de 0.6 m. del bordillo y si se aplica pesos 
unitarios a las ruedas la fracción de carga para las vigas exteriores será la reacción 
isostática sobre ella. 

Una vez evaluadas las fracciones de carga se debe tomar en consideración lo 


siguiente: 


4.2.1.1 Posición de las cargas para el esfuerzo cortante. 
En el cálculo de las reacciones en las vigas longitudinales no se aplica fracción 
de carga a la rueda en correspondencia con el apoyo, en cambio si se lo hace con las 


ruedas situadas en otras posiciones. 


4.2.1.2. Momentos flexores en las vigas longitudinales. 

En vista de la complejidad del análisis teórico para la distribución de las cargas 
de las ruedas sobre las vigas, el método empírico descrito acá está autorizado para el 
diseño de puentes corrientes de carretera. 


En el cálculo de los momentos flectores en vigas longitudinales se supondrá que 
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no hay distribución longitudinal de las cargas de las ruedas, la distribución lateral se 


determinará como sigue: 


4.2.1.2.a. Vigas longitudinales interiores. 
El momento flector por carga viva para cada viga interior será determinado 
aplicando la fracción de carga que se la obtiene de la tabla 4.12 donde s es la 


separación promedio entre ejes de vigas longitudinales. 


CLASES DE PISO Ena ra de Dos o más Fajas de Tráfico 
Tráfico 


Madera 

Tablones 0.820 s 0.875 s 
Tablas de canto de 0.10 m. 0.730 s 0.820 s 
Tablas decanto > = 0.15 m. 0.656 s 0.772 s 


Sis > 1.5m. Sis>2m. 


ver nota 1. ver nota 1. 
Hormigón Armado 
Sobre Vigas I de acero o de 
hormigón prefabricado. 0.469 s 0.596 s 
Si s > 3.05 m. Si s > 4.26 m. 


ver nota 1. ver nota 1. 


Sobre Vigas T de hormigón 0.505 s 0.547 s 
Si s > 1.83 m. Si s > 3.05 m. 


ver nota 1. ver nota 1. 


Vigas de sección cajón 0.410 s 0.469 s 
Si s > 3.6 m. Si s > 4.9 m. 
ver nota 2. ver nota 2. 
Sobre vigas de madera 0.547 s 0.656 s 
Si s > 1.83 m. Si s > 3.05 m. 
ver nota 1. ver nota 1. 


Parrilla metálica 





Espesor menor a 0.1 m. 0.730 s 0.820 s 
Espesor de 0.1 m. ó más 0.547 s 0.656 s 
Sis>1.8m. Sis >3.2m. 
ver nota 1. ver nota 1. 
Tabla 4.12. 
Nota 1.- En este caso, la carga en cada viga longitudinal será la reacción 


producida por las cargas de las ruedas, suponiendo que entre las vigas longitudinales el 
piso actúa como simplemente apoyado. 
Nota 2.- La carga viva en las aceras será suprimida para las vigas de la sección 
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cajón, tanto interiores como exteriores diseñadas de acuerdo con la distribución de la 


carga de ruedas indicada acá. 


4.2.1.2.b. Vigas longitudinales exteriores. 
4.2.1.2.b.1 Acero - Madera - Vigas T de hormigón. 

La carga muerta que se considera soportada por la viga exterior, además de su 
peso propio y el de la losa incluida la capa de rodadura está constituida por el bordillo, 
acera, postes y pasamanos salvo cuando se construye vaciando primero la losa y en 
segunda fase estos últimos, con lo que su carga se la tomará como soportada por el 
conjunto de vigas, es decir se evalúa toda la carga muerta y se la divide entre el número 
de vigas. 

El momento flexor por carga viva, para las vigas longitudinales exteriores será 
determinado aplicando al larguero la reacción de la carga de la rueda suponiendo que 
entre las vigas longitudinales el piso actúa como si fuera simplemente apoyado. Si el 
piso es de hormigón armado y está soportado por cuatro o más largueros de acero, la 


fracción de carga de la rueda no será menor que: 


0.596 s Cuando s < 1.8 m. 
=> Cuando 1.8 m. < s < 4,3 m. 
1.22 +0.25x s 

Si s es mayor que 4.3 m. se aplicará la nota 1. 


s = Distancia en metros entre la viga longitudinal exterior y la interior. 


4.2.1.2.b.2. Vigas de sección cajón. 

La carga muerta que se considera soportada por la viga exterior será 
determinada de la misma manera que para el acero, madera o vigas T de hormigón 
armado según se describe en 4.2.1.2.b.1 

La distribución de la carga de la rueda para la viga exterior será: 

0.469 We 
Donde: 
We = Ancho de la viga exterior en metros. 

El ancho que se emplea para determinar la distribución de la rueda en la viga 
exterior será el ancho de la losa superior medido desde el punto medio entre las vigas 
hasta el borde superior de la losa. La dimensión en voladizo de cualquier losa que se 


extiende más allá de la viga exterior preferentemente no excederá de s/2. 
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4.2.1.2.c. Capacidad total de las vigas longitudinales. 
La capacidad combinada de todas las vigas para la carga de diseño en el tramo, 
no será menor que la requerida para soportar la totalidad de las cargas muerta y viva en 


dicho tramo. 


4.2.1.2.c.1. Momentos flexores en las vigas transversales 
En el cálculo de los momentos flexores en las vigas transversales, estas se 
diseñarán para las cargas determinadas de acuerdo con la tabla 4.13 donde s es la 


separación entre ejes de vigas en metros. 


CLASES DE PISO Fracción de la carga de la rueda en cada 
viga transversal. 
Tablones 0.820 s 


Tablas de canto de 0.1 m. ó entablado de varias capas 
de espesor mayor a 0.13 m. 0.729 s 


Tablas de canto de 0.15 m. ó más. 0.656 s 


Sis>1.5m. vernota 3. 


Hormigón Armado 0.547 s 
Sis>1.8m. vernota 3. 


Parrilla metálica con espesor menor a 0.1 m, 0.729 s 


Parrilla metálica con espesor mayor o igual a 0.1 m. 0.547 s 


Si s > 1.8 m. ver nota 3 





Tabla 4.13. Fracción de la carga de la rueda en cada viga transversal según el material empleado 


Nota 3 .- En este caso la carga de la viga será la reacción producida por las 
cargas de las ruedas suponiendo que entre las vigas actúa el piso como simplemente 


apoyado. 


4.2.1.2.d. Vigas Múltiples de hormigón prefabricado 

Corresponden a los denominados puentes multiviga que son en base a vigas 
prefabricadas que son colocadas lado a lado y son tanto de hormigón armado como de 
hormigón preesforzado. La interacción de vigas es desarrollada por llaves de cortes 
continuos longitudinales y pernos laterales que pueden ser o no preesforzados. 

En el cálculo del momento flexor en vigas múltiples prefabricadas de hormigón 
armado o de hormigón presforzados no se debe tomar una distribución longitudinal de 
las cargas de las ruedas y la distribución lateral debe ser determinada como sigue: 
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4.2..1.2.d.1. Fracción de carga. 

El momento flexor por carga viva para cada sección de viga debe ser 
determinado aplicando la fracción de carga al efecto provocado por una fila de ruedas 
determinada por la siguiente relación: 


Fracción de carga = S/D 





Donde: 
s=- (12x N, +9) 
N, 
C= a — (Parámetro de rigidez) 
W = Ancho total del puente entre cabezales de vigas 


prefabricadas en metros. 


L = Longitud de la luz en metros. 


SiC<3 
2 
p-a 2x N, (53 
10 7 3 
SiC>3 
pes 
10 


N¡ = Número total de fajas de trafico. 


Ny = Número de vigas longitudinales. 


Valores de K a ser utilizados en C 


Tipo de puente Tipo de viga 


Vigas rectangulares no huecas. 


Vigas rectangulares con huecos circulares. 


Multiviga 


Vigas de sección cajón. 


Vigas canal. 





Tabla 4.14. Valores de K para determinar el parámetro de rigidez C 
4.2..2. Distribución de las cargas y diseño de las losas de hormigón. 


4.2.2.1. Longitud de las luces. 


Para tramos simplemente apoyados, la luz de cálculo es la distancia de centro a 
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centro de los apoyos, pero no debe ser mayor a la luz libre más el espesor de la losa. 

Las siguientes luces de cálculo se emplearán para evaluar la distribución de las 
carga momentos flexores en las losas continuas sobre más de dos apoyos según se 
detalla en la figura 4.20 en la que Lc = Luz de cálculo. 

En losas monolíticas con sus apoyos y sin cartelas Ls es la luz libre (b). 

En losas apoyadas en largueros de acero, L. es la luz libre más la mitad del 
ancho del larguero (a). 

En losas apoyadas en largueros de madera L, es la luz libre más la mitad del 


ancho del larguero (c). 


dem sos s'+É 






Lb 


| 


¿ (b) 








Figura 4.20 
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4.2.2.2. Distancia de la carga de la rueda al bordillo. 

En el diseño de losas, el centro de la carga de una de las ruedas traseras debe ser 
ubicado a 0.3 m. de la cara del bordillo. 

Si no se emplean bordillos ni aceras, la carga de la rueda será ubicada a 0.3 m. 
de la es los parapetos o los protectores de tráfico. 

Los esfuerzos combinados de carga muerta, carga viva mas impacto no deben 
ser mayores a los esfuerzos admisibles. 

Se debe aplicar un factor $ = 1 en lugar de 1.67 según el cuadro de coeficientes 
que se da en la tabla 4.16, para la acera o losa de cubierta cuando la estructura es 
calculada en el estado límite último. Las cargas de las ruedas no deben dar esfuerzos 
mayores a los esfuerzos admisibles. 

En el diseño de aceras, losas y miembros portantes, una carga de rueda 
localizada en la acera debe ir a 0.3 m. de la cara de la baranda. La combinación de 
carga muerta, carga viva mas importante no debe dar esfuerzos mayores a los 
admisibles incrementados en 150 % para el estado de servicio 

Se debe aplicar un factor B = 1 en lugar de 1.67 para el diseño de la losa de 
acera cuando la estructura es calculada en el estado límite último. Las cargas de las 
ruedas no deben ser aplicadas en las aceras protegidas por barreras de tráfico. 


4.2.2.3. Momentos flexores. 
El momento flexor por metro de ancho de losa, se calculará por métodos de los 
casos A y B. 
Para lo que: 
E 


Ancho sobre el que se distribuye la carga de la rueda. 
P = Carga de una rueda trasera del camión. 

P = 72 kN para camiones M18 y MS18 

P = 54 KN para camiones M13.5 y MS13.5 


4.2.2.3.a. Caso A; Armadura principal perpendicular al tráfico. 
Para luces de 0.6 a 7.3 m. inclusive el momento por carga viva para tramos 
simples será determinado por la siguiente fórmula en la que no está incluido el impacto. 


L +0,61 
pa Ee Nm) 
9,75 


, 


Donde: 
L. = Luz de cálculo de la losa en metros. 
P = Carga de una rueda trasera en kN. 
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En losas continuas sobre 3 o más apoyos, se aplicará un factor de continuidad de 0.8 
a la fórmula anterior y en este caso se toman los momentos de tramo y los de apoyo 


(excepto volados) iguales pero con signos diferentes. 


4.2.2.3.b. Caso B; Armadura principal paralela al tráfico. 
El ancho de distribución de la carga de la rueda está dado por: 


E = 1.22+0,06L. E (máximo 2.1 m) 


Los momentos en las estructuras continuas serán determinados mediante la 
aplicación de líneas de influencia con las cargas de una fila de ruedas divididas entre E 
O si se trata de la carga equivalente, distribuida en un ancho 2EÉ. 


4.2.2.4. Vigas de borde o bordillos de las losas. 

En todas las losas con armadura principal paralela al tráfico se deben proveer 
bordillos de seguridad los que en realidad consisten en una sección de la losa con 
armadura adicional por lo que esta viga debe ser diseñada para resistir un momento por 
carga viva de : 

0.1 xP xL. 


Donde: 
P = Carga de la rueda en kN. 


L. = Luz del tramo en metros. 


4.2.2.5. Armadura de distribución. 

En la parte inferior de todas las losas, se dispondrá una armadura perpendicular 
a la armadura principal para proveer una distribución lateral de las cargas vivas, esta 
especificación no se aplicará en alcantarillas o puentes de losa donde la altura del 
relleno sea mayor a 0.6 m. 

La cantidad está dada como un porcentaje de la armadura principal requerida 
para el momento positivo de acuerdo a las siguientes expresiones: 

Para armadura principal perpendicular al tráfico: 


D= =a (Máximo 0.67) 


i 
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Para armadura principal paralela al tráfico: 


D= pao (Máximo 0.50) 


E 


Donde: 
L. = Luz de cálculo de la losa en metros. 


En losas cuya armadura principal sea perpendicular al tráfico la armadura de 
distribución se dispone en la mitad central de la luz, pudiendo ser reducida hasta en un 
50 % para los cuartos restantes de la misma. 


4.2.2.6. Tensiones de corte y adherencia en las losas. 
Las losas diseñadas para el momento flexor de acuerdo con lo anterior, se 


consideran satisfactoriamente aseguradas al corte y a la adherencia. 


4.2.2.7. Bordes transversales 

Las suposiciones para el diseño en este articulo no prevén el efecto de las cargas 
cercanas a los bordes no apoyados, por lo tanto, en los extremos del puente y en los 
puntos intermedios donde se corta la continuidad de la losa, los bordes serán 
soportados por diafragmas u otros medios apropiados. Los diafragmas deben ser 
diseñados para resistir los momentos y esfuerzos cortantes totales debidos a las cargas 
de las ruedas. 


4.2.2.8. Losas en voladizo. 
Dichas losas se diseñaran con las siguientes formulas que incluyen el efecto 


sobre elementos paralelos. 


Caso A) Armadura perpendicular al tráfico 
La carga de la rueda en el elemento perpendicular al tráfico será distribuida por 
la siguiente expresión: 
E=1.08X +1.14 (en metros) 


; PX 
Momento por carga viva = i (en KN-m/m) 


Donde: 
X = Distancia de la carga al punto de apoyo en metros 
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Caso B) Armadura paralela al trafico 
La distribución de la carga de la rueda en el elemento paralelo al tráfico será 
como sigue: 
E=0.35X +0.98 (en metros) < 2.1 m. 


Momento por carga viva = 2 (en KN-m/m) 


4.2.2.9. Losas apoyadas en cuatro lados. 

Para losas rectangulares apoyadas en sus cuatro bordes y con armadura en dos 
direcciones la porción de carga que lleva la luz menor es la que se da mediante las 
siguientes expresiones: 

Para carga uniformemente distribuida: 


bt 
ati 
Para carga concentrada en el centro: 
b? 
Pana 
a` +b 


Donde: 
P = Proporción de carga que lleva la luz menor. 
a = Luz menor de la losa 
b = Luz mayor de la losa 


Si el largo es mayor a 1.5 veces el ancho, se supone que la carga total la lleva la 
armadura transversal. 

El ancho E de distribución en cualquier tramo será determinado como para las 
losas definidas anteriormente y los momentos obtenidos se usaran en el diseño de la 
mitad central de ambas luces, pudiendo ser reducidas al 50% las armaduras en los 
cuartos extremos de ambas luces. 

En el diseño de las vigas de apoyo se considerara el hecho de que las cargas 
transmitidas a estas vigas, no son uniformemente distribuidas a lo largo de ellas. 


4.2.2.10. Reducción de momentos en las Losas. 
Cuando las losas son vaciadas sobre las vigas prefabricadas o perfiles metálicos 
se calculan los momentos con relación al eje de la viga de apoyo y luego se introduce 


una reducción , de acuerdo a la siguiente expresión: 
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V*b 
3 


M= 





Donde: 
SM = Momento a reducir en el eje de apoyo. 
V = Esfuerzo de corte en la losa exterior relativo al eje de apoyo. 
b= Ancho de apoyo que ofrece el cabezal de la viga. 


4.2.3. Distribución de las cargas en terraplenes . 

Cuando la altura de los terraplenes es de 0.6 m. o más las cargas concentradas 
se distribuirán sobre un cuadrado de lado igual a 1.75 veces la profundidad del 
terraplén. 

Si se superponen o traslapan varias de estas áreas se tomara la carga total de 
entre las que producen el traslape y se distribuirán sobre el área definida por el limite 
exterior de este conjunto de áreas, el ancho total de distribución no será mayor que el 
ancho de la losa resistente que queda por debajo el terraplén. Para tramos aislados, el 
efecto de la carga viva será despreciado cuando la altura es mayor a 2,4 m. y excede a 
su luz, para tramos múltiples se la podrá despreciar cuando la altura es mayor a la 
distancia entre las caras de los bordes extremos o los estribos. 

Cuando la altura del terraplén es inferior a 0,6 m. La carga de la rueda será 
distribuida como en la losa con cargas concentradas. 

Si el momento calculado por carga viva e impacto en las losas de hormigón 
basado en la distribución de cargas de rueda en terraplenes como se explica aquí es 
mayor que el momento calculado para carga viva e impacto de acuerdo al artículo 
anterior se empleará este último momento. 

Como una interpretación de lo anterior se tiene para camiones MS: 


Cuando 0.6m<H<1,8/1,75 
P 
m = ——— 
(1.75H Y 


Cuando 1,8/1,75 <H<4,3/1,75 


n- 2P 
1.75H(1.75H + 1.8) 
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Cuando H > 4,3 / 1,75 
E 4 5*Pp 
(1,75H +1,8 )(1,75H +8,6 ) 





Donde: 
m = Presión por carga viva a la profundidad H en kN/m? 
H = Profundidad del terraplén desde la calzada en metros. 
P = Peso de una rueda trasera en kN. 


4.2.4.- Distribución de cargas de las ruedas en pisos de madera. 
Para calcular momentos flexores en pisos de madera la carga de una rueda 
trasera será distribuida como sigue: 


4.2.4.1. Piso transversal al tráfico. 
La carga se distribuye: 


En la dirección de la luz del piso.- Sobre el ancho de la rueda definido en: 
0.38 m para el M 13.5 
0.51 m para el M 18 


En la dirección normal a la luz del piso..- 
Piso de tablones: Ancho del tablón 
Piso laminado: 0,38m. 
Piso entarugado con espesor mayor a 0,14 m. 4 veces su espesor. 


Para pisos transversales a la dirección de tráfico la luz de cálculo debe ser 
tomada como la luz libre mas el espesor del piso. 

En paneles laminados y engomados para revestimiento empleando madera 
laminada vertical con el panel colocado en dirección transversal a los largueros y con 
paneles interconectados por medio de ecuaciones para el máximo momento y corte. 

El máximo corte es para una posición de rueda asumida a 0.38 m. o menos de 
la línea central del soporte. El máximo momento es para una posición asumida de rueda 
centrada entre soportes. 

M =P(0.51*log(39.365) —k) 

De modo que: 

V, =0.034P 
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¿- [6M, 
1000F, 


ó 





3V 


X 


t= 
2000 F, 





De los cuales se tomará en consideración el mayor. 
Donde: 
M, = Momento flexor en kN-m/m 
Vx = Corte primario en N/m. 
x = Dirección perpendicular a los largueros longitudinales 
P = Carga de la rueda en KN 
s = Luz efectiva del revestimiento en metros 
t = Espesor del revestimiento en metros 
k = Constante que depende del tipo de vehículo 
k = 0.47 para el M 13.5 
k= 0.51 para el M 18 
F» = Fatiga admisible en flexión en MPa basada en la carga 
aplicada paralela a la cara ancha del laminado. 
F, = Fatiga admisible al corte en MPa basada en la carga paralela 
a la cara ancha del laminado. 


La determinación del tamaño mínimo y separación requerida para los tarugos 
metálicos para transferir la carga entre paneles esta basada en la siguiente ecuación: 
6.895 V, M, 
AE 
Donde: 
n = Numero de tarugos requerido para la luz s 
Q = Esfuerzo limite de proporcionalidad perpendicular a la fibra 
(Para el pino se tiene 6.9 MPa) 
Vy = Corte secundario en kN determinado por la relación 
V, =0.053P s para s < 1.27 m. 
y AD para s > 1.27 m. 


M; = Momento secundario en kV-m determinado por la relación: 
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M,=%%(5-0.25) para s< 1.27 m. 
"40 
Ps(s—0.75) 


y E ASK | paras > 1.27 m. 
" 0.508(5—0.25) 


Va y Ma = Coeficientes de corte y de momento dados por la 
siguiente tabla. 


Caparidadal corie | Capacidad a la flexion Coeficiente de esfuerzo en el Longitud total 
tarugo acero requerida tarugo 
Va (kN) M ¿(kN-m) (m) 


0,0238 0,00133 
0,01438 0,000683 
0,00955 0,000395 


0,00677 0,000249 

0,005 0,000167 
0,00383 0,000117 
0,00303 0,000086 
0,00244 0,000064 
0,00201 0,000049 





Tabla 4.15 
Adicionalmente, los tarugos deben ser verificados para garantizar que el 


esfuerzo admisible del acero no sea excedido, para lo que se aplicara la siguiente 





ecuación: 
1V M, 
paa ro ) 
Donde: 
B = Esfuerzo admisible en la fibra de los pernos en MPa. 


Cy y Cm = Coeficientes de esfuerzo en el acero dados en la tabla 


anterior. 


4.2.4.2. Entablado longitudinal 
Este entablado es paralelo a la dirección del tráfico. 
En la dirección de la luz del entablado.- Carga puntual 
Normal a la luz del entablado.- 
Piso de tablones: Ancho del tablón. 
Madera laminada: Ancho de la rueda más el espesor el piso. 
Paneles laminados y engomados de no menos de 0.14 m. de espesor: Ancho de 


la rueda mas dos veces el espesor del piso. 
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Para entablado longitudinal, la luz se tomara como la distancia libre entre las 
vigas transversales mas la mitad el ancho de una viga pero no mayor a la luz libre mas 
el espesor del piso. 


4.2.4.3. Entablado continuo. 
Si el piso tiene continuidad sobre tres o más apoyos el máximo momento flexor 
se supondrá como el 80% del obtenido para los tramos simples. 


4.3. Combinaciones de Carga. 

Al estar los puentes durante su vida útil sometidos a la acción simultanea de 
varios tipos de carga. 

La probabilidad que todas las posibles acciones actúen simultáneamente con sus 
valores máximos es muy remota, por ello el ingeniero proyectista debe considerar las 
posibles combinaciones e igualmente utilizar los coeficientes y factores de carga 
adecuados, de acuerdo con las normas y reglamentos existentes. 

Los grupos de combinaciones de carga para el estado de servicio así como para 
el estado ultimo según la AASHTO están dados por: 


B,D+ BIL+I)+ B.CF + B,E+ B,B+ B,SF + B,W | 


N)= 
Grupo(N) al + B,WL+ B,LF + BAR+S+T)+ B,,EQ + BICE 


Donde: 
N = Numero de grupo 
D = Carga muerta 
L = Carga viva 
I = Impacto por carga viva 
CF = Fuerza centrífuga 
E = Empuje de tierras 
B = Subpresión 
SF = Presión de la corriente de agua 
W = Carga de viento en la estructura 
WL = Carga de viento en la carga viva) 1.46 kN/m 
LF = Fuerza longitudinal de frenado 
R = Acortamiento de bielas 
S  =Retracción 
T = Temperatura 
EQ = Sismo 
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ICE = Presión por congelamiento o hielos 
u  =Factor de carga de acuerdo a la siguiente tabla 


B = Coeficiente de acuerdo a la siguiente tabla 


91GuIHÓD OAT 











Tabla de coeficientes uy P 
FACTORES 



































OJDIAYES HA OAVLSI OHILTA TLINIT OGVLSE 
Tabla 4.16 
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La interpretación de la tabla anterior es la siguiente: 


Para diseño en estado de servicio: 
La columna 14 es el porcentaje de incremento de fatigas admisibles. 
Para miembros o conexiones que solo llevan carga de viento no se incrementan 
las fatigas admisibles. 
Pe = 0.7 para alcantarillas cajón de hormigón armado; 0.83 para otras 
alcantarillas. 
Pe = 1 y 0.5 para cargas laterales en estructuras porticadas verificar con cada 
valor y adoptar el dominante). 


Para el diseño en estado ultimo: 

Para vehículos menores al M18 se debe prever cargas muy pesadas infrecuentes 
aplicando el grupo de carga IA, suponiendo que la carga viva ocupa una sola faja de 
tráfico sin otras cargas en las fajas restantes. 

Pe = 1.3 para presiones laterales de tierra y 0.5 para verificar momentos 
positivos en estructuras monolíticas. 

Pe= 1 para presión vertical de tierra. 

Pa = 0.75 cuando se verifica miembros para la mínima carga axial y máximo 

momento o máxima excentricidad. 

Pa = 1 cuando se verifica miembros para la máxima carga axial y momento 

mínimo 

Ba = 1 para miembros en flexo tracción. 

Pe = 1 en alcantarillas rígidas. 


Pe = 1.67 en alcantarillas flexibles. 


Ejercicio 4.1 

Sea un puente con un ancho libre de calzada de 9m. formado por una losa 
monolítica con cinco vigas de hormigón armado cuya sección transversal se muestra en la 
figura 4.21, se pide calcular la fracción de carga para las vigas interiores y exteriores, y 
luego igualando fracciones de carga para que la incidencia de la carga sea la misma en 
todas las vigas determinar la separación s entre ejes de vigas. 
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Figura 4.21 


SOLUCION. 


La fracción de carga para vigas interiores será: 
f, =0,547 s 


Para las vigas exteriores se aplica: 
_2s+a-2.4)+1.8 





de 
S 
Por otra parte, el ancho libre de calzada permite establecer: 
4s+2a=9 
de donde: 
6-2s 
Í, = 
S 
Igualando: 
=f 
-2 
Gaj 





Despejando y resolviendo la ecuación de segundo grado se obtiene: 


s =1,955 m. 

Se puede adoptar este valor o caso contrario uno redondeado. 
s=1,95 
a=0,6m. 


con lo que las fracciones de carga valdrán respectivamente: 


Pág. 4-57 


Capítulo 4. Solicitaciones a Considerar en los Puentes 


Para las vigas interiores: 
f,=0,547 x 1,95 =1,0667 


Para las vigas exteriores: 
_2(1.95+0.6-2.4)+1.8 
1.95 


£ =1.076 


Esta diferencia se debe al redondeo realizado, sin embargo para todas las vigas se 
aplicara una fracción de carga de: 
f =1.076 


4.4. Ejercicios Propuestos. 
Ejercicio 1 

Sea un puente con un ancho libre de calzada de 6.40 m. formado por una losa 
monolítica con dos vigas de hormigón armado cuya sección transversal se muestra en la 
figura 4.22, se pide calcular la fracción de carga para las vigas, y luego igualando 
fracciones de carga para que la incidencia de la carga sea la misma en todas las vigas 
determinar la separación s entre ejes de vigas. 


6,40 





0,60 150 s+a-2,40 


P=] |P=1 


as 


a S a 
Figura 4.22 
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Los puentes alcantarillas son puentes por debajo del cual transitan las aguas de un río o quebrada. 


5.1. Introducción. 

Como ya se menciono antes entre los distintos tipos de puentes clasificados por el 
material del cual están construidos tenemos una gran variedad, como ejemplo se menciona 
a los puentes viga ya que estos pueden estar constituidos por hormigón armado , hormigón 
preesforzado, acero , madera, etc. 

Allí por donde vayamos nos encontramos con puentes. A menudo los utilizamos sin 
prestarlos atención, excepto cuando se trate de un particular ejemplar. Hay muchos puentes 
que son dignos de ver, incluso los menos favorecidos, si nosotros sabemos observarlos y 
cómo observarlos. 

A partir de este capitulo se desarrollará y describirá algunos de los tipos de puentes 
más usados y conocidos en nuestro país, ya que para el análisis de puentes de un grado de 
mayor complejidad solo se puede recurrir al uso del criterio del proyectista y/o calculista ya 
que los principios básicos están dados en nuestra larga formación universitaria. 


* El análisis de este tipo de puentes se estudiara en el capitulo siguiente. 
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Al comenzar a estudiar los distintos tipos de puentes comenzaremos por los más 
sencillos y los más económicos para aberturas menores a los 8 a 10 metros; los más 
comunes entre ellos tenemos a los puentes losa , las alcantarillas cajón y las bóvedas, los 
cuales serán estudiados más adelante. 


5.2. Puentes Losa. 

Este tipo de puentes son usados especialmente para luces menores a los 7 metros en 
puentes carreteros y 3 metros tratándose de puentes ferroviarios , pudiendo llegarse a luces 
de 12 metros con hormigón armado y hasta los 35 metros con losas de hormigón 
preesforzado, y son de una gran ayuda espacialmente cuando se están reutilizando antiguos 
estribos , en las figuras siguientes se puede observar algunas características más 
importantes de este tipo de puente. 


E 


E 





Figura 5.2 Sección longitudinal de puente losa isotático ( Para este tipo de puentes se recomienda en la 
mayoría de los casos usar un apoyo fijo en un extremo (A ) y otro móvil en el oto ( B ), para un mayor 
entendimiento se recomienda ver el subtitulo 5.2.3. Dispositivos de apoyos. ) 
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5.2.1. Tipos de puentes losa. 

Los puentes losas pueden formar uno de los tres tipos siguientes: 

1) Uno o mas tramos de losa simplemente apoyados sobre estribos y/o pilares. Este 
tipo se denominan losas simples, y puede observarse en la figura 5.2 o en la figura 3.3 . 


Losa 












3 

Al 

e 
EOS 


RAR 






A 
AY 
A Y 
P $s 
AN 


Y W ; JER - 
a 
METER 


Figura 5.3. Puente de losa maciza de concreto armado de varios tramos 


2) Una losa continua extendiéndose sobre tres o más apoyos pero sin que esta forme 
una sola sección con estos. Este tipo de losa se denomina losa continua y puede ser de 
espesor uniforme o variable y en este último caso la variación de espesor puede ser lineal o 
parabólica. 

3) Una losa continua y además la cual este unida con sus apoyos, en uno o más 
tramos, constituyendo una losa en pórtico. En este caso el espesor es mayormente variable 
salvo que se trate de losas de luces inferiores a 6 metros por cada tramo. 

En el presente capítulo solo se tratará el primer tipo, las losas simples recordando al 
estudiante que los otros dos tipos pueden ser tratados como un caso de puentes continuos y 


como un pórticos respectivamente. 


5.2.2, Características Generales. 

Los puentes losas requieren por lo general más acero y más concreto que otros 
puentes, pero su encofrado es mucho más sencillo, siendo algunas veces mayor la economía 
representada por la facilidad de ejecución del encofrado que el costo de la mayor cantidad 
de material. 

A medida que se incrementa la luz del puente, también la diferencia entre la 
cantidad de los dos tipos de materiales va aumentando y no así la diferencia del costo del 
encofrado, existiendo así por lo tanto un limite económico para el empleo de los puentes 
losas. Este limite depende del costo relativo de los materiales (acero, cemento 
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principalmente) al costo del encofrado. Es por eso que el limite esta entre los 7 a 12 metros, 


como se indico anteriormente”. 


5.2.3. Dispositivos de apoyos. 

El apoyo fijo y el móvil de una losa pueden estar constituidos no solamente 
por un apoyo de neopreno sino también pueden ser constituidos por una plancha de 
calamina o cartón, preferiblemente cubiertos con brea, que aislé la losa de la cajuela del 
estribo o pilar, para evitar así la continuidad. 

El apoyo fijo se diferencia del móvil en que la losa se ancla al estribo o pilar 
mediante varillas de acero (Dowelz) colocadas en hileras paralelamente al cuerpo del 
estribo. Estas varillas son suficientes para anclar la losa impidiendo movimientos 


horizontales de la misma pero que no transmite momentos. 


5.2.4. Puentes Esviajados. 

Se dice que el tablero de un puente tiene esviaje ó que está construido en esviaje, 
cuando la forma en planta del tablero no es rectangular. Esto quiere decir que la horizontal 
de los apoyos del tablero forman un ángulo distinto a 90 grados, con el eje longitudinal 
del tablero. 

En la mayor parte de los casos modernos los puentes son esviajados, no presentando 
mayores problemas ni inconvenientes si éstos están compuestos por vigas, en cambio 
cuando se trata de losas simplemente apoyadas los esfuerzos que en ellas se presentan 
difieren de los de las losas rectas, aumentando esta diferencia con el ángulo de esviaje. 

Los tableros con planta curva también tienen las mismas dificultades, las cuales 
aumentan mientras menor sea el radio de curvatura y mayor la longitud de los tramos. 

En el caso de losas simplemente apoyadas las cargas se transmiten a los apoyos 
extremos tratando de seguir el camino mas corto para llegar a ellos. 

Se puede observar entonces que los planos de esfuerzo máximo no son paralelos al 
eje del camino con lo que la deformación de la losa esviajada tenderá a la de una superficie 
alabeada. En la siguiente figura se muestra esquemáticamente la variación de reacciones en 
función de los diversos ángulos de esviaje. 

La determinación exacta de estas variaciones de reacción es muy difícil, sin 
embargo a continuación se presenta un procedimiento simplificado que permite soluciones 
rápidas y racionales. Tratándose de tramos con varias losas esviajadas, la reacción sobre las 


pilas se va compensando tendiendo a la uniformidad. 


* Ver la tabla 1.3 del capítulo! (Recomendaciones ACI.) 
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Figura 5.4. 
Fuente: (Puentes de Hugo Belmonte) 


Si el esviaje es hasta de 207, para el cálculo se considerará como luz la que se mide 
a lo largo de la línea central en el eje del camino precediéndose luego como si la losa fuese 
recta, incrementando las reacciones en las esquinas de los ángulos obtusos entre O y 50 % 
sobre la reacción media en proporción al ángulo de esviaje. 

Si el ángulo de esviaje está comprendido entre 20? y 50% se tomará como luz de 
cálculo, la distancia perpendicular a la cara de los apoyos acotada con Lc en la figura 5.5, 
precediéndose luego como si la losa fuese recta, con lo que se define su espesor y armadura 
pero como no es recomendable disponer la armadura Ag, perpendicularmente a la cara de 
los estribos porque no se cubren las solicitaciones de torsión en las esquinas con ángulos 
agudos, lo que se hace es proyectar esta armadura para lo que se multiplica el área de acero 
As , por la secante al cuadrado del ángulo de esviaje con lo que se obtiene la armadura As; 
paralela al eje del camino. 

As, = A. sec? a 

En este caso, las reacciones en las esquinas de los ángulos obtusos se incrementan 
entre 50 y 90 % sobre la reacción media y proporcionalmente al ángulo de esviaje 
comprendido entre 20° y 50°. 

Para esviajes mayores a 50° no se debe emplear losa, aunque sean muy cortos los 
tramos, recomendándose en este caso las vigas T, las cuales provocan reacciones mayores 
en correspondencia con el ángulo obtuso pero en menor proporción que las losas, 


despreciándose este incremento en el cálculo. 
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A, Perpendicular As, Paralela 


Eje del camino : , . 
a los estribos al eje del camino 





Figura 5.5 Losa esviaiada entre 20” - 50” y la disposición de la armadura 


A continuación se desarrollara un ejemplo del diseño de un puente losa 
considerando el ángulo de esviaje. 


5.2.5. Diseño de la losa. 

El diseño de los puentes losa debe efectuarse basándose únicamente en los 
momentos producidos por cargas, no siendo necesario comprobar en la losa el esfuerzo 
cortante, ni la adherencia, y el diseño se hace basándose en las formulas dadas 
anteriormente para el ancho efectivo. 

El calculo de los momentos debe hacerse separadamente para el peso propio y la 
carga viva , tomando en ambos casos una faja de losa de un ancho de unidad. 

Si las losas se hallan bajo relleno, el ancho efectivo debe de aumentarse en 2 veces 
la altura del relleno, teniendo en cuenta que este reparte su carga a 45% manteniéndose 
siempre limites máximos de ancho efectivo en función del ancho de la losa y del numero de 
líneas de transito. 

Para la estimación del peso propio el espesor de la losa puede tomarse 
aproximadamente como Lce/20 para losa mayores de 6.0 m. y Lc/15 para luces menores ó 
usar las fórmulas recomendadas por la AASHTO en la tabla 8.9.2 , en la sección 8. 


Ejercicio 5.1. 
Calcular en estado límite último (diseño por coeficientes de Carga) una losa 
esviajada de 9 m. de luz en su eje, para 2 fajas de transito, con un ángulo de esviaje de 


a=30* y para el paso de camiones HS20. 
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La características mecánicas de los materiales es la siguiente: 
- Hormigón con fatiga característica a 28 días de £'c =250 Kp*/cm” = 25Mpa. 
- Acero con fatiga de fluencia de fy = 4200 Kp/cm? =420 Mpa. 


La losa solo llevará sobre ella la superficie asfáltica de 5 cm de espesor. 
Los pesos específicos de los materiales son 2400 Kg/m? y 2200 Kg/m' para el 


hormigón armado y el asfalto respectivamente. 


SOLUCIÓN. Como ya se menciono antes el cálculo se lo realiza por metro de 
ancho de losa, sin incluir bordillos ya que estos se diseñan aparte como vigas de borde. 


1”) Como el esviaje es mayor a 20” entonces se procede a calcular la nueva luz de 
calculo que es: 
L. =9.c0530"=",79 ="1,8m 


2”) El espesor probable de la losa, según lo dicho anteriormente será: 


780cm 


h= = 39 = 40cm 





usando las recomendaciones del AASHTO , tenemos de la tabla 8.92, la siguiente 
ecuación: 
_12(S+10) 
h= a (en pies ft) 
Donde: 

S =Lc = 7.8 m = 25,6 ft 
_ 1,2(25,6+10) 
o 30 
asumiendo h = 40 cm, entonces se obtiene d: 

d =h-2,5=40-2,5=37,5cm 


h =1,4 ft =42,6 cm 


3”) Análisis de cargas. 
a) Carga muerta CM: 
Peso propio: 


Losa: 0,40%1*2400=960 o =9,6kN/ 


+1 Kp (kilopondio) = 1 kilogramo-fuerza =10 N 
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0,05*1*2200=110 P/ YA 


CM total = 1070%/, =10,7kN/ 
m m 
Momento por CM: 


Asfalto : 


qxLce” 1070x7,8 
eE AE 





= kp.m/ _ KN .m 
a A a 


b) Carga Viva CV: 


Ancho efectivo: Para la armadura principal paralela al transito tanto para el camión 
tipo como para la carga equivalente el ancho de distribución esta dado por: 


E=1,22+0,06* Lc (máximo 2.1 m) 
E=1,22+0,06*7,8=1,68m 


Para una fila de ruedas el esquema del camión tipo queda definido de la siguiente 
manera: 


4.30m 4.30m 


t 
P1 = 1800 kp 2 = 7200 kp P2 = 7200 kp 
= 18 kN =72 kN = 72 KN 
Figura 5.6. Cargas para una fila de ruedas para el camión 
HS-20 


Momento por CV: Camión Tipo 


Ahora se buscará la posición más desfavorable del camión HS-20 para hallar el 
momento máximo, para esto se aplicará el teorema de Barré para la fila de ruedas que se 
muestra en la figura 5.6 , siendo esta afectada por el ancho de distribución. 


Posición 1.- 


La posición y las distancias se pueden observar en la figura siguiente: 
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4. 30m : 4.30m 





Figura 5.7. Posición del camión HS-20 , aplicando el teorema de Barré 


En la figura 5.7 se muestra que el eje delantero no incide ya que sale del puente 

quedando solamente los dos ejes traseros, con esta posición se calcula el momento máximo. 
Entonces se tiene: 

P1 _1800 

E 1,68 


P2 _ 7200 


=1072kp/m=10,72XN, 
po m E T 


= 4286 kp/m= 42, són 


Para hallar el momento máximo se necesita de las reacciones, las cuales se calculan 


a continuación: 


> M,=0 
R,x7,8-4286x4,615-4286x0,315=0 
R, =2709kp=27,09kN 


Y M,=0 
—R,x7,8+4286x7,485+4286x3,185=0 
R, = 5863 kp = 58,63 kN 


Entonces el momento máximo para la posición 1 es a 3,185 m de Ra: 


Mmax = R, * 3,185 = 2709 * 3,185 


Mmax =8628,2P/ =86,28kN.m/ 
m m 
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Posición 2.- 
Observando que el eje delantero cae fuera del puente , se calculará el momento 
máximo tomando en cuenta solamente los dos ejes traseros y aplicando el teorema de 


Barré se tiene: 








3,9 m : 3,9 m 
te __ 
Le = 7,8 m 


Figura 5.8. Ubicación de los ejes traseros del camión para el momento máximo 
aplicando el teorema de Barré 


Se calculan las reacciones a continuación: 


2 M, 


Il 
© 


R, x7,8—4286x7,125 -4286x 2,825 =0 
R, =5467,4kp = 54,67 kN 

Y M,=0 
—R,x7,8+4286x4,975+4286x0,675=0 
R, =3104,6kp = 31,05 kN 


Entonces el momento máximo para la posición 2 es a 2,825m de Rp: 
Mmax =R, *2,825 =3104,6*2,825 


Mmax=8770,5 p =87,70KN.m/ 
m m 


Posición 3.- 
Para esta posición se asumirá que solamente un eje trasero incide en el puente 


ubicándose en la posición más critica la cual será la siguiente: 
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Lc=7,8m 


Figura 5.9 Eje trasero ubicado en el centro del puente 


El momento máximo en esta posición será: 
_(P2/E)*Lc _ 4286%*7,8 
4 4 


E kp.m/ _ kN. 
M max=8357,7 "/ =83,58 m 


De estas tres posiciones, la más desfavorable es la que nos da el mayor momento y 


M max 





como se puede observar es la posición 2 ; entonces para el momento por carga viva 
producida por el camión tipo será: 


E kp.m/ kN. 
M BT P IN 


Momento por CV: Carga Equivalente 

Para hallar el momento producido por la carga equivalente, en la figura 5.10 ; 
primero hay que distribuirla entre dos veces el ancho de distribución es decir entre 2*E , 
para que su efecto sea comparable con el de una fila de ruedas. 







8000 kp 
2E 


935 kp/m 
4 2E 
AA g 


Le = 7,8 m 








Figura 5.10. Losa con carga equivalente 
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Entonces se tiene: 
8000 
2*1,68 


935 
2*1,68 








= 2380,96kp/m= 23,81 kN a = 278,3kp/m?=2,78kN e 


El momento máximo será: 


2380,96* Lc 278,3* Lc? 
M A 


4 8 
2380,96*7.8 278,3*7.8* 
M max A S 


2 kp.m/ _ kN. 
IN A TEA 


De estos dos momentos hallados para la carga viva, se utilizará el mayor momento 
para el diseño : 


Mo, =8770,5 kp E. (camión Tipo) > M eœ =6759,34 kp p (carga Equivalente) 
Entonces el momento por carga viva CV será: 


2 kpm/ _ kN. 
M E 


c) Impacto: 


Para evaluar el impacto tenemos que: 








= A <0,3 
Lc+38 

I= B =0,32 >0,3 
7,8 +38 


Entonces se usara el 30% de la carga viva para evaluar el impacto por lo tanto 
tenemos: 
Momento por CV + Impacto. 
Será: 
M ey; =1,3* M œ =1,3* 8770,5 


M 1401,7P0/ RA 


d) Momento Ultimo de Diseño. 
Será: 
Mu=1,3(M ¿y +1,67* M 


CV+I ) 
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Mu =1,3(8137,4+1,67*11401,7) 


Mu =35331,71P/ 353,32 kN m/ 
m m 


4”) Calculo del refuerzo de acero. 

Armadura principal. 

Para el calculo de la armadura principal mediante el diseño por coeficientes de 
carga vamos a usar las formulas siguientes (AASHTO 8.16.3.2) 

Tenemos que el momento ultimo esta dado por: 





, 
Cc 


Mu = asd (1-06 mh ] (AASTHO, Ec. (8-15)) 


es igual a: 
Mu= ola f (a - a] (AASTHO. Ec. (8-16) 
A f, 
y a = —— ( AASTHO. Ec. (8-17)) 
0,85f".b 
Donde : 
Mu= Momento ultimo de diseño = 3533171 kp.cm/m 


y = 0,9 para flexión 
As = Área de acero requerida. 


d = Altura a la línea de compresión. = 37,5 m 

b = Base de la sección transversal = 100 cm 

f, = Fatiga de fluencia del acero = 4200 Kp/cm? 
f”.= Resistencia característica del H° = 250 Kp/cm? 


Sustituyendo estos valores en las anteriores ecuaciones se tiene: 
3533171= 09 A + 4200/37, -2| 


__ A *¥4200 
“0,85% 250*100 
Resolviendo el sistema de ecuaciones se halla el valor de As. 
El refuerzo de acero requerido será: 


A, =26,82cm” por cada metro 
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Como existe esviaje, la armadura As calculada debe ser proyectada paralela al eje 
del camino es decir se determina Ası. 





£ EE 
As; = A,.sec” a = 





cos’ a 
Entonces se tiene: 
26,82 2 
= a 5 A = 35, 76 cm 
Sl cos? 30° z 


Entonces usar 8 q 25 = 39,27 cm? ¿es decir p25 c / 12 


Armadura de distribución. 
La armadura de distribución se calcula como un porcentaje de la armadura principal 
que esta dado por la ecuación, para armadura principal paralela al tráfico: 


D= 1392 (máximo 0,50) 
Le 





Entonces: 
0,552 
17,8 
Por lo tanto la armadura de distribución es: 

Aso =0,198* 39,27 =7,76 

As =7,76 cm? 
Entonces usar 7 q 12 =7,91 cm” ; es decir y 12c/14 


D= 





; D=0,198 < 0,50 


Armadura por temperatura. 


La armadura por temperatura se calcula como sigue: 


Asr =p*b*ds 
Donde: 
p = 0,0018 
d = Altura a la línea de compresión. = 37,5 cm 
b = Base de la sección transversal = 100 cm 


Entonces tenemos: 
A,, =0,0018*100*37,5 
As, =6,75 cm? 
Entonces usar 6 y 12 = 6,79 cm” ; es decir 4 12c/16 
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$ 12c/16 $ 12c/16 





b 25 c/12 12 c/14 
(a) Corte de la sección longitudinal 


$ 120/16 


Bombeo entre 1 y 2,5 % 





$ 12 c/14 9 25 c/12 


(b) Corte de las sección transversal 
Figura 5.11. Detalle de armado del puente losa 


5.3. Alcantarillas. 

Son estructuras menores, aunque pueden llegar a ser obras de cierta importancia, de 
acuerdo a circunstancias específicas. 

Generalmente se utilizan como pasos a través de terraplenes, por lo cual quedan 
muchas veces enterradas, detectándose su presencia por (cabezales que asoman en cada 
extremo por una cierta prolongación de la misma alcantarilla), La dimensión de sus 


aberturas son definidas en función del caudal de las aguas que atravesaran. 


5.3.1. Tipos de Alcantarillas.. 

De acuerdo a la altura del relleno y desde el punto de vista económico, para 
aberturas inferiores a los 8 metros las mejores soluciones pueden ser de los siguientes 
cuatro tipos: 


5.3.1.1. Alcantarillas en bóveda maciza o de concreto armado. 

Son estructuras que resisten grandes rellenos encima de su techo. Casi siempre 
formadas por secciones de espesores variables y con geometría de arcos circulares o 
parabólicos, en la fotografía 5.1 se puede observar este tipo de alcantarillas. 

Las bóvedas en si serán tratadas más adelante con un mayor detalle. 
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Fotografía 5.1 Batería de alcantarillas abovedadas 
Fuente: Maccaferri 
5.3.1.2. Alcantarillas metálicas. 

Especialmente utilizadas cuando el relleno es de mediana altura y de solución muy 
interesante cuando el terreno de fundación es malo, están formadas por tubos metálicos 
prefabricados o chapas acanaladas de acero galvanizado, premoldeadas para formar tubos 
de diámetros previsto. 

Funcionan como estructuras elásticas ó flexibles, por lo cual se adaptan a las 
presiones del relleno que soportan. 

Se recomienda que el relleno mínimo sobre las alcantarillas metálicas sea de 60 
cm. y pueden soportar el paso de grandes cargas rodantes sobre la calzada. Este tipo se 
puede apreciar en la fotografía 5.2. 








Fotografía 5.2 Batería de alcantarillas Metálicas circulares con protección de colchonetas 
Fuente: Maccaferri 
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5.3.1.3. Alcantarillas circulares o Tubos de hormigón simple y armado. 

Generalmente cuando las corrientes de agua son reducidas, se les da paso mediante 
alcantarillas formadas por tubos. Para pequeños diámetros es suficiente fabricarlos con 
mezcla húmeda de cemento y arena, ver fotografía 5.3. 

Son tubos enterrados, generalmente de diámetros no menores de 90 cm, para 
facilitar su limpieza y la economía, cuidando también que no sean tubos de diámetros 
grandes ya que son muy costosos. 

Para terraplenes destinados a vías férreas se aceptan tubos en hormigón simple hasta 
0.8 metros. de diámetro, siempre que sobre el tubo el relleno sea superior a 3 m. y si el 
terreno es malo se debe colocar una capa de hormigón y a veces inclusive revestir el tubo 
con ella. 





Fotografía 5.3 Batería de alcantarillas circulares de hormigón Armado 
Fuente: Maccaferri 


Pasados los 0.8 m. de diámetro se debe emplear tubos de hormigón armado, porque 
aparecen tensiones de tracción tanto en la fibra interior como en la exterior, por lo que se 
dispone armadura anular en ambas caras de la pared del tubo con armadura de distribución 
longitudinal, ver figura 5.12. 
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Armadura Anular 







Armadura de Distribución 


Figura 5.12. Tubo en hormigón armado 


Pruebas realizadas para las mismas condiciones de carga y diámetro de tubo sobre 
alcantarillas rígidas que corresponden al caso anterior y alcantarillas flexibles que son 
fabricadas con plancha metálica muestran las presiones de la figura 5.13, es decir que al 
parecer las flexibles son las que mejor se acomodan al terraplén, sin embargo para la 


elección final se debe relacionar costos. 


RIGIDO 


372, FLEXIBLE (272 


Figura 5.13. Presiones comparativas vertical y horizontal en tubos 


Fuente: (Puentes de Hugo Belmonte) 
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5.3.1.4. Alcantarillas cajón. 
Cuando la altura del relleno es pequeña o nula la solución normal puede ser un 
sistema aporticado o el uso de secciones cajón ,ver fotografía 5.4. 





Fotografía 5.4 Alcantarillas Cajón de hormigón Armado 
Fuente: Maccaferri 

Son empleadas frecuentemente para luces que no llegan a los 10 metros, pero si el 
terreno de fundación es de mala capacidad puede alcanzar luces hasta de 12 metros, están 
formadas por dos paredes laterales, una tapa y fondo, generalmente de sección constante 
y a veces presentan unas cartelas en las esquinas. 

Algunas veces no tienen relleno encima por lo cual las cargas rodantes estarán en 
contacto con la losa de tapa; otras veces tienen relleno encima. 





Fotografía 5.5 Alcantarillas Cajón bajo un fuerte relleno 
Fuente: Maccaferri 
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5.3.2. Estrategias propuestas para la construcción de puentes y obras menores de drenaje 

De observaciones y/o experiencias que fueron hechas, realizadas y obtenidas, al 
comportamiento hidráulico de los puentes y obras menores de drenaje ante avenidas 
extraordinarias, a causa de la ocurrencia de crecientes extremas de ríos y arroyos, permiten 
plantear las siguientes situaciones y recomendaciones desde el punto de vista de drenaje 
para puentes y alcantarillas. 

Las estructuras que drenan corrientes con cauces de avenidas muy amplios 
generalmente estrechan la sección de dichos cauces, por lo que durante las crecientes 
importantes trabajan forzadamente, lo que propicia en gran número de casos el colapso de 
la estructura debido al fenómeno de la socavación. Considerando lo anterior, conviene que 
los puentes existentes que produzcan tal estrechamiento del escurrimiento en cauces 
amplios, cuenten con terraplenes "fusibles" que puedan ser cortados fácilmente por la 
corriente cuando ésta alcance un tirante 50 cm menor que el de diseño y evitar así que el 
puente trabaje forzadamente desde el punto de vista hidráulico, con la posible consecuencia 
de su colapso. Dichos terraplenes "fusibles" consisten en terracerías con altura igual a dicho 
tirante de diseño, para que el agua sobrepase el nivel de rasante de la carretera y la 
erosione, con su consecuente corte; además, los terraplenes fusibles se construyen con 
material puramente friccionante sin protección contra tal erosión. 

Los puentes que drenan corrientes con cauces encajonados -bien definidos- llegan a 
fallar por socavación cuando este fenómeno no fue debidamente analizado en los estudios 
básicos para el proyecto de las estructuras, o cuando el caudal de las avenidas máximas fue 
subestimado. 

En otras ocasiones, cuando existe estrechamiento y los apoyos extremos están 
ubicados dentro del cauce, éstos pueden ser flanqueados por la corriente, y ser afectados 
por la socavación, a tal grado que pudiera colapsarse la estructura. 

Se deberá tener especial cuidado en proyectar de forma adecuada la estructura, 
considerando un gasto de diseño debidamente analizado y una profundidad de desplante 
suficiente de su cimentación para evitar la falla por socavación. De esta forma también se 
minimizará la probabilidad de que el puente sea flanqueado por la corriente al sufrir la 
erosión y corte de los terraplenes de acceso. 

Finalmente, se recomienda eliminar el uso de tubos metálicos para construir o 
reconstruir alcantarillas, en todas las regiones costeras o en aquéllas en que exista la 


posibilidad de que ocurra el fenómeno de corrosión. 
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5.3.3. Diseño del puente Cajón. 

El procedimiento de cálculo y el dimensionamiento de fierros se lo realiza con las 
especificaciones que se indica en el reglamento AASHTO para puentes de hormigón 
armado, realizando su análisis como un pórtico para facilitar su cálculo manual, también 
cabe recalcar que este análisis puede ser realizado en un simulador estructural. 

Ejercicio 5.2 

Calcular el puente alcantarilla cajón cuya luz es de 3 m. y tiene 3 m de altura, para 
2 fajas de transito, y para el paso de camiones HS-25. 

La características mecánicas de los materiales es la siguiente: 

- Hormigón con resistencia cilíndrica a los 28 días de fc =25 MPa.=250 kp/cm? . 

- Acero con fatiga de fluencia de fy = 420 MPa. = 4200 kp/cm? : 

La altura del relleno es nula y la losa solo llevará sobre ella la superficie asfáltica 
de 5 cm de espesor y la altura del NAM es de 2,1 m. 

Los pesos específicos de los materiales son: 


Para el hormigón armado 2400 kp/m? 
El asfalto respectivamente. 2200 kp/m? 
Para el suelo : 
Peso Especifico Ys = 1800 kp/m' 
Angulo de fricción p = 30° 
qadm 0,6 kp/cm” = 6000 kp/m? 


SOLUCIÓN. Este problema se lo resolverá utilizando el método de Cross*, ya que 
es un método de una gran aplicabilidad y sencillez. A continuación se dará un pequeño 
resumen de este método. 

Con este método lo que se calcula no es exactamente el momento de flexión que 
actúan en los extremos de las barras , como en resistencia de materiales, sino el momento 
transmitido por el nudo a la barra, llamado momento atacante. 

Así para la barra AB de la figura 5.14 a , de manera general se designará por Mag al 
momento transmitido en A por el nudo A, a la barra AB, y por Mga al momento 
transmitido en B a la barra BA. 


A B 


PS 


Figura 5.14 a 





$ Método practico para determinar de manera rigurosa y con cálculos sencillos los esfuerzos en un sistema 
hiperestático. (Ver Método de Cross , de CHARON ) Ref. 9 
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El convenio de signos para el momento flector en resistencia de materiales, nos 
dice que; un momento flector es positivo si se produce esfuerzos de tracción ( T ) en la 
parte inferior de la viga y negativos si produce esfuerzos de tracción ( T ) en la parte 
superior , así tenemos, para la viga mostrada en la figura 5.14.b que : 






Z J p vá 
A Agr B 
a aa O a i 
| F l 
hM 
Figura 5.14.b 
2 
pl pl e pl 
RI y Mu== E + M =y¿ 
to nR”? = E 12 


Para el convenio de signos de Cross , se tomará como sentido positivo de rotación 
el sentido de las agujas de un reloj, y se dirá que el momento transmitido por un nudo a una 
barra es positivo, si tiende a hacer girar la fibra media de la barra en sentido positivo 
(sentido a las agujas del reloj) y que es negativo si tiende a hacer girar la fibra media de la 
barra en sentido negativo (sentido contrario a las agujas del reloj ver figura 5.14.c. 





w meo 
MO M0 
Figura 5.14.c. 


Si aplicamos esto a nuestra viga AB que se muestra en la figura 5.14.b , se tiene que 
esta ves los signos de Cross serán: 
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Ma ?0 M, <O 


Figura 5.14.d 


Entonces para evitar cualquier ambigüedad, se designará por Mag el momento 
transmitido en A, a la barra AB por el nudo A que estará afectado por el signo de Cross, y 
por Ma el momento de flexión clásico de la resistencia de materiales, y de igual manera se 


considerará en B lo momentos Mga y Mz , por consiguiente se tendrá: 


2 P 
a e ; M,= a (por resistencia de materiales) 
P pl 
M ıp + f M pa =a (por Cross) 


Una vez hecho este pequeño repaso nos queda comenzar la solución del problema: 


1°) Predimencionamiento.- 
El espesor probable de la losa será: 


500cm _ 
0 


h= 25cm 


usando las recomendaciones del AASHTO , tenemos de la tabla 8.92, la siguiente 


ecuación: 
S+10) 
h= (10) en pies ft ) 
30 (en p 
Donde: 
S=!Lc=53m= 16,4 ft 


16,4+1 
LO o ft =26,8 cm= 27 cm 
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El espesor del muro será: 


e= ze Ó e = 30cm 
12 
tenemos que : 
e= A = o = 25cm 
12 12 


Entonces tomamos para el muro un espesor de e = 30cm . 


Para facilitar el cálculo tomaremos un espesor uniforme para la losa del tablero y los 
muros, este espesor será: 


e=30cm para todas las secciones. 


Todas las dimensiones del puente, serán las que se muestran a continuación en la 
figura 5.15. 





Figura 5.15 Dimensiones del puente alcantarilla 
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2”) Análisis estructural.- 


Para este análisis se usará el método ya descrito anteriormente, para tener un mejor 
entendimiento y una mejor solución del problema. 


a) Factor de transporte. 


El factor de transporte es de 0,5 por ser considerado como una sección constante. 


b) Calculo de las rigideces de las barras. 


Estos valores pueden ser calculados de la siguiente manera, de acuerdo al estado de 
la barra: 


El 

Empotrado — Articulado, 2 L ó 3— 
I EI 

Empotrado — Empotrado, a ó a 


a I a 
Se usará el valor de T por considerar la estructura como empotrada. 


En el nudo A , 
Ry =7==1 > Rig =0,21 
Ed 
Musa > Rip =0,3331 
En el nudo B, 
Ra =2=41 > Ra, =0,21 
I 1 
Raa a > Ryc =0,3331 
En el nudo C, 
I 1 
S > Reg = 0,3331 
Ro ==! => Ren =0,21 
En el nudo D, 
Re =+ =41 => Roc =0,21 
I 1 
A > Rpa = 0,3331 
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c) Cálculo de los coeficientes de repartición d = 


R 
Zr 























En A. 
di = Ka = ql = 0,21 > d,,=0373 
Rg tRip (0,2+0,333)7 0,5331 
a 0,3331 E 0,3331 =0,625 
(0,333+0,2)/ 0,5331 
En B. 
q 0,21 _ 0,21 -0,375 
(0,2+0,333)7 0,5331 
da 0,3331 _ 0,3331 = 0,625 
(0,333+0,2)/ 0,5331 
En C. 
de 0,3331 _ 0,3331 =0,625 
(0,333+0, 2)I 0,5331 
ioe 0,21 _ 0,2/ =0,375 
(0,2+0,333) 1 0,5331 
En D. 
da= 0,21 E 0,21 -0,375 
(0,2+0,333)7 0,5331 
E 0,3331 _ 0,3337 -0,625 


(0,333+0,2)1 0,5331 


d) Repartición y transmisión de los momentos. 

Para efectuar esta repartición y transmisión de los momentos se utilizará , una serie 
de estados de carga que afectarán a la estructura ,estos estados de carga serán analizados, 
utilizando la estructura junto con los coeficientes de repartición, como se puede observar en 


la siguiente figura siguiente: 





Figura 5.16 Representación de los coeficientes de Repartición 
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3°) Análisis de Cargas.- 

Análisis de Carga Muerta (Peso Propio, CM).- 

El peso propio se calculo, de las losas horizontales y el de las losas laterales. 
Losas horizontales : 


kp k 
Pyy = 2400 * Sm*0, 3m =3600 P/ =36N/ 
Losas laterales : 
Pp, = 2400-5 k 2 * 3m*0,3m* Im = 2160kp = 21,6kN 


La carga debido al peso propio de las paredes laterales no será considerada ya que el 
método de Cross solo tiene en cuenta los efectos del momento flector, despreciando los 
correspondientes a los esfuerzos normal y cortante™ ver figura 5.17. 


3600 kp/m 





- 5m A 


Figura 5.17 


Entonces se tienen los valores de empotramiento perfecto con la convención de 
signos de Cross: 


P, 3600 * 5? 





M p =+ =+ = +7500 kp.m =75 kN.m 
= 12 12 á 
2 Y 22 
e E kp.m = -75 kN.m 
12 12 


Con estos momentos se procede a hacer la repartición y transmisión de momentos 
ver la tabla 5.1, según el método de Cross; para empezar la iteración de esta tabla 
conviene comenzar, por el nudo donde sea mayor la suma de los momentos de 


* Ver Método de Cross, de CHARON Ref. 9 
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empotramiento, para que así se tenga una convergencia más rápida, en este análisis 


suma en cualquier punto es la misma, por lo cual se tiene: 
















































































moj a J >» J c fT vo 
DC | Da 
0375 06% 
mo | o 
A -4687,50 | -2812,50 || -1406,25 -2343,75 
B 1669,92 3339,84 5566,41 || 2783,20 
C 1474,00 || 2948,00 | 1768,80 | 884,40 
D -1887,70 -1132,62 || -2265,24 | -3775,41 
A 136,11 81,67 68,06 
B -284,03 -946,77 -473,39 
C 501,88 1003,75 301,13 
D -138,44 | -230,74 
A 149,78 124,81 
B -108,14 
C 46,77 
D -64,34 | -107,24 
A 50,55 
B 
C 12,38 
D -23,60 -39,33 
A 12,49 
B 
C 3,86 
D -6,13 -10,22 
A 3,24 
B 
C 1,07 
D -1,62 -2,69 
A 0,91 
B 
C 0,29 
D -0,45 -0,75 
A 0,25 
B 
C 0,08 
D -0,12 -0,21 














Tabla 5.1. Proceso de Cross para el análisis de la carga muerta (Unidades en Kilopondios- metro) 
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Diagrama de momentos. 
De la tabla 5.1 , se puede observar que los momentos hallados tienen unos signos 


que de acuerdo al convenio de signos de Cross, se puede trazar inmediatamente las líneas 
medias de deformación de los elementos de la estructura, como se puede observar en la 
figura 5.18a, y de ellos deducir el diagrama de momentos con los signos adoptados en 


resistencia de materiales, figura 5.18b. 





Figura 5.18. (a). Deformación del cajón por efecto del peso propio 
-6250 kp.m 


-6250 kp.m 


6250 kp.m A AS Ț -6250 kp.m 







A 
-6250 kp.m |5 
aa 


Figura 5.18. (b) Diagrama de momentos del cajón debido al peso propio 


Una ves obtenido el diagrama de momentos, se puede observar que solo se tiene el 
valor de los momentos en los nudos del cajón, pero para un diseño completo se necesita 
conocer el valor del momento en otras secciones especialmente donde el momento sea 


mayor. 
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Gracias a que se conoce los momentos de flexión que actúan en los extremos, se 
puede calcular mediante formulas de resistencia de materiales; el momento flector, el 
esfuerzo cortante , el esfuerzo normal; en cualquier sección. 

Para los fines del curso, se usará las siguientes fórmulas, que están en función de los 
momentos transmitidos por los nudos, con respecto a la figura 5.14 d. 


Momento flector en una sección cualquiera: 


M,, +M 
M.=m-M y +A y 
L 
Donde: m = Momento flector en la sección x de la barra, que descansa sobre 


dos apoyos simples y soporta las mismas cargas. 
x= Distancia a la sección. 


Esfuerzo Cortante en una sección cualquiera: 


yV sya atM 


X 


Donde: v = Esfuerzo cortante en la sección x de la barra, que descansa sobre 
dos apoyos simples y soporta las mismas cargas. 
Ahora con estas formulas, se procede a realizar el calculo de los momentos 


flectores M,¿ Y Mp, que serán los mismos ya que la carga es la misma, entonces se tiene: 


* En: x=L2=25m 

El momento flector en la sección x de la barra, que descansa sobre dos apoyos 
simples y soporta las mismas cargas será: 
Ps FE 3600*5* 
A” 
El momento flector en la barra será: 


=11250 kp.m =11,25 kN.m 


Mag = Mp¿=M 
M =11250-6250+ 2222. =5000 kp.m =50 kN.m 
El esfuerzo cortante en todos los extremos de las barras es el mismo, por lo tanto se 
tiene que: El esfuerzo cortante en los nudos de las barras, que descansa sobre dos apoyos 
simples y soporta las mismas cargas es:: 
Pap 5L _3600*5 


2 = 9000 kp = 90 kN 
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El esfuerzo cortante será. 


Vas =Vpc -9000 + £220 -6250 _ 9000 kp = 90 kN 


Por lo tanto se tiene la grafica de momentos siguiente con todos sus valores: 


-6250 kp.m -6250 kp.m 






6250 kp.m 





5000 kp.m 


wdy psz9- | 


Figura 5.19 Diagrama de momentos en el cajón 
Todo el procedimiento anterior, ha sido desarrollado detalladamente para que el 
estudiante entienda y comprenda mejor la manera de analizar las cargas. En los siguientes 


análisis de carga se desarrollará de manera similar, obviando algunos detalles. 


Análisis de Carga Viva (CV).- 
Ancho efectivo: E=1.22+0.06*5=1.52m 


CV por camión Tipo. 
Se usa el camión tipo y no la carga equivalente por que esta este produce mayores 


esfuerzos. Para una fila de ruedas el esquema del camión tipo queda definido de la siguiente 


manera: 
4.30m 4.30m 


P1 = 2250 kp P2 = 9000 kp P2 = 9000 kp 
= 22,5 kN =90kN = 90 kN 
Figura 5.20 Cargas para una fila de ruedas para el camión HS-25 
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La posición más desfavorable del camión HS-25 para hallar el momento máximo, es 


la que se muestra en la figura siguiente: 


P2/E =5921 kp 


3m 


CATIA AA TIA AAA 
1184 kp/m 





5m 
Figura 5.21. 


Momentos de empotramiento perfecto. 
Los valores de los momentos de empotramiento perfecto con la convención de 


signos de Cross son: 








En la losa AB 
P/E)L * 
Ms = ELE, 52 2 = +3701 kp.m = +37 kN.m 
PJ/E)L x 
AA n= Ri 
En la losa DC 
qÊ  1184*5 
ar 12 12 an E 
2 + 2 
Ma = £ - A =+2467 kp.m=-+24,7KN..m 


Proceso de Cross. 
Se muestra en la tabla 5.2. 
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maos a y > y e T 
Bas] aD | aB | sa | sc | œ | œ | oe | ma 

[o ass | oss j os oss | os | os j ons | oea 
ma | o 

A -2313,13 | -1387,88 || -693,94 -1156,56 
B 824,05 1648,10 2746,84 1373,42 

C -1200,13 \| -2400,26 | -1440,16 || -720,08 

D 1357,39 814,43 1628,87 2714,78 
A -1363,40 -409,02 -681,70 
B 603,43 1005,72 502,86 

C -411,65 -823,31 -493,98 -246,99 

D 290,22 174,13 348,26 580,43 
A -110,99 -184,98 
B 195,99 163,33 

C -210,91 | -126,55 | -63,27 

D 46,55 93,09 155,16 
A -54,87 
B 

C -16,84 

D 26,89 44,81 
A -15,11 
B 

C -4,70 

D 7,43 12,38 
A -4,11 
B 

C -1,30 

D 2,03 3,38 
A -1,13 
B 

C -0,36 

D 0,56 0,93 
A -0,31 
B 

C -0,10 

D 0,15 0,26 
A -0,09 
B 

C -0,03 

D 0,04 0,07 
14133] 14133 














Tabla 5.2 Proceso de Cross para el análisis de la carga viva (Unidades en Kilopondios- metro) 
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Los momentos en los tramos serán: 


Losa AB. 
* En.x=L2=2.5m 
5921*5 

m= 





=7401,3kp.m=74,01kN.m 


El momento flector en la barra será: 
2441,6-2441,6 


M= A a 2.5 = 4960 kp.m = 49,6 kN.m 
Losa DC. 
* En: x=L/2=2.5m 
* 2 
m= a = 3700 kp.m = 37 kN.m 


El momento flector en la barra será: 


M= 3700-141334 HEB M, 2.5 = 2286,7 kp.m = 22,9 kN.m 


Los esfuerzos cortantes en todos los extremos de las barras serán: 


Losa AB. 
Van =VYpa = 2a = 2960,5 kp = 29,6 kN 
El esfuerzo cortante será: 


Ve = Vp, = 2960,5 + mA =2960,5 kp =29,6 kN 


Losa DC. 
_1184*5 


Voce =Vep = 





= 2960 kp = 29,6 kN 


El esfuerzo cortante será: 


V, =V,, =2960 + A = 2960 kp = 29,6 kN 


Por lo tanto tenemos la grafica de momentos siguiente con todos sus valores: 
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-2441,6 kp.m -2441,6 kp.m 


4960 kp.m 


-2286,7 kp.m 





A  —_>=>==224 => 1413,3 kp.m 


1413,3 kp.m 1413,3 kp.m 
Figura 5.22 


Impacto: 
Para evaluar el impacto tenemos: 
A j=- =03803 
Lc +38 5+38 


Entonces se usara el 30% de la carga viva para evaluar el impacto: 





Análisis de Empuje de Tierra (CEy).- 

Para considerar el efecto del empuje de tierra en la estructura, se utilizará la formula 
de Rankine y además se considerará una altura adicional h”? = 0.6 m , debido a la 
consideración de carga viva sobre el terraplén. 

Entonces se tiene: 

E, = tky 
2 
Donde: 


K,=1tan”| 45° 2) = tan’ G 2) = 0,333 
2 2 
H=h'+3=0,6+3=3,6m 
El empuje será: 
E, =*0,333*1800*3,6 =3884 kp =38,8 kN 


Ubicado a una altura t 


3 . i > 
= 3 =1m, desde la losa inferior, esta carga actúa en ambas 


paredes. 


También existe presión en la losa inferior del suelo, esta será igual a: 


Puentes Pág. 5-35 


Capítulo 5. Puentes Losa y Alcantarillas 


q = Quin * im = 6000 P// = 60 KY/ 


Estas fuerzas actuantes pueden observarse en la figura siguiente: 


h'"= 0,6 m 





6000 kp/m 
| 5m | 


Figura 5.23 


Momentos de empotramiento perfecto. 

Los valores de los momentos de empotramiento perfecto con la convención de 
signos de Cross son: 

En AD = BC pero de signos contrarios. 


3884*1?*2 
Mp = e E —863,1 kp.m = —8,6 kN.m 
x1? * 
Mpc = ¡E = +863,1 kg.m = +8,6 kN.m 
*]*092 
Mp = ¡E = +1726,2 kp.m = +17,3 kN.m 
3884 *1* 2? 
M cg = = -1726,2 kp.m =-17,3 kN .m 
En DC 
* 2 
M pc = == = —12500 kp.m = -125 kN.m 
+ 2 
Mcp = m = +12500 kp.m = +125 kN.m 


Proceso de Cross. 
Se muestra en la tabla 5.3. 
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A A BA AOS EE A 
arras BA BC CB CD DC DA 
-0,625 | -0,375 | -0,375 | -0,625 -0,625 -0,375 | -0,375 | -0,625 
„| -863,1 0 0 863,1 -1726,2 | 12500 | -12500 | 1726,2 


539,44 161,83 269,72 
-384,35 | -640,58 | -320,29 
-3266,72 || -6533,44 | -3920,07 | -1960,03 
3895,04 2337,02 || 4674,04 | 7790,07 
-2314,29 | -1388,57 || -694,29 -1157,14 
742,69 || 1485,38 | 2475,63 | 1237,82 
-1117,14 || -2234,27 | -1340,56 | -670,28 
571,07 342,64 || 685,28 | 1142,14 
-246,33 -410,55 
511,30 | 852,17 
-240,23 -144,14 
208,01 | 346,68 
-134,06 
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100,21 
-127,63 
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0,05 


MOMÍ| 888.5 | -888.5 | 888,5 || -888.5 


Tabla 5.3 Proceso de Cross para el Empuje de tierra (Unidades en Kilopondios- metro) 
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Los momentos en los tramos serán: 


Losa AD = BC 
* En:x=1mdeD 
*]x* 
m= Ser = 2589,3 kp.m = 25,9 kN.m 
El momento flector en la barra AD a x =1m de D, será: 


9672+888,5 , 
3 


M = 2589,3 -9672 + 1 = -3562,5 kp.m = -35,6 kN.m 


En la barra BC a x =2m de B , será: 


-888,5-9672 , 


M = 2589,3 + 888,5 + 2 = -3562,5 kp.m =-35,6 kN.m 


Losa DC. 
* En: x=L/2=2.5m 


a 2 
m an =18750 kp.m=187,5 kN.m 


El momento flector en la barra será: 


M =18750 -9672 ¡E *2.5=9078,4 kp.m=90,8 kN.m 


Los esfuerzos cortantes en todos los extremos de las barras serán: 


Losas AD = BC nudos D y C 
3884 *2 





= 2589,3 kp = 25,9 kN 


Voa = Vez = 


El esfuerzo cortante será: 
Vpa = Vap = 2589,3 + A =6109,5 kp=61,1 kN 
nudos A y B 


x 
Van =Vsc = == l =1294,7 kp =12,9 kN 





El esfuerzo cortante será: 


Va = Vep =1294,7 A = 4814,8 kp = 48,1 kN 
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Losa DC. 
6000*5 





=15000 kp =150 kN 


Voce = Yen = 


El esfuerzo cortante será: 


Y,, =V,, =15000+ LA =15000 kp =150 kN 


Por lo tanto tenemos la grafica de momentos siguiente con todos sus valores: 


888,5 kp.m 





888,5 kp.m -888,5 kp.m 


3562,5 kp.m 


9078,4 kp.m 


9672 kp.m 9672 kp.m 
Figura 5.24 


Empuje debido al Agua (Ea): 
En las paredes laterales: 


E, = 1*1000* 2. 1? = 2205 P/I =22,1KY/ 
2 m m 


En la losa inferior, para esta carga solo se considerará una altura de agua de 1 m. 
q =1000*1*5= 5000 ko/ =50 a. 


Estas cargas las representamos en la figura siguiente: 
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2205 kp 





Figura 5.25 


Momentos de empotramiento perfecto. 


En AD: 
2205*2,3*0,7? 
M p = DES OS = +276,1 kp.m = +2,8 kN.m 
2205* 2,3? * 0,7 
M p, = A = -907,2 kp.m=-—9,1 kN .m 
En BC: 
2205*0,7?*2,3 
M gc = — = —276,1 kp.m = —2,8 kN.m 
2205* 0,7 * 2,3 
My == 4907,2 kpm=+9,1 KN 
En DC 
* 2 
M pc = PES =+10416,7 kp.m =+104,2 kN.m 
* 2 
M cp = pos = —10416,7 kp.m = —104,2 kN.m 


Proceso de Cross. 
Se muestra en la tabla siguiente: 
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DC DA 
-0,375 -0,625 


10416,7 -907,2 


¡PENE pe J E c 


-0,625 
907,2 


-0,375 
-10416,7 


5 


-172,56 


-51,77 


-86,28 





122,95 


204,92 


102,46 





2939,70 


5879,40 


3527,64 


1763,82 





-3495,95 
2146,55 


1287,93 


643,96 


-2097,57 


-4195,14 


-6991,90 
1073,27 





-671,94 


-1343,87 


-2239,79 


-1119,90 





1005,46 


2010,92 


1206,55 





-523,92 


448,45 


224,22 


-314,35 


-1047,84 
373,71 





-230,57 


-461,13 





130,99 





-189,26 


-315,44 
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Tabla 5.4 Proceso de Cross para el Empuje debido al agua (Unidades en Kilopondios- metro) 
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En los tramos tenemos: 


Losa AD: 
* En: x=0,7 m de D 


x93% 
m= 22055230T 1183,4 kpm=11,8 kNm 


El momento flector en la barra AD a x = 2,3 m de A, será: 


M =1183,4+915,84 EE, 2,3 = —4636,6 kp.m = —46,36 kN.m 


El momento flector en la barra BC a x = 0,7 m de C , será: 


M =1183,4-7870+ mu *0,7=-4636,6 kp.m=-46,36 kN.m 


Losa DC. 
* En: x=L/2=2.5m 


x g2 
m= LULA =15625 kp.m =156,25 kN.m 
El momento flector en la barra será: 
M =15625 -7870 + a * 2,5 =7755 kp.m=77,5 kN.m 


Los esfuerzos cortantes en todos los extremos de las barras serán: 


Losas AD = BC nudos A y B 


Vap = Vgc = Z = 514,5 kp = 5,14 kN 
El esfuerzo cortante será: 

Vip = Vgc = 5145: DELL =514,5 kp =5,14 kN 
nudos D y C 

Vpa = Vep = E =1690,5 kp =16,9 kN 
El esfuerzo cortante será: 

Vpa = Vcg = 1690,5 + AAA =-1238,1 kp =-12,38 kN 
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Losa DC. 
5000 *5 





=12500 kp =125 kN 


Voc = Ven F 
El esfuerzo cortante será: 


Ve =Vya = 125004 ZOER =12500 kp =125 kN 


Por lo tanto tenemos la grafica de momentos siguiente con todos sus valores: 


95 kpm B 


4636,6 kp.m 
-4636,6 kp.m 





7755 kp.m 
Figura 5.26 


4”) Calculo del refuerzo de acero. 
El Momento Ultimo de Diseño será: 


Mu =1,3(M ag +1,67 * M oy;r +1*M,) 
y un d igual a: 
d =h-2,5=30-2,5 =27.5cm 


Armadura por temperatura. 
La armadura por temperatura se calcula como sigue: 


Asr =p*b* ds 
Donde: 

p = 0,0018 

d = 27,5 cm 

b = 100 cm 
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Entonces tenemos: 
As, = 0,0018*100*27,5 


As, = 4,95 em, (para un Mu = 505400 kp.cm/m) 
Entonces usar 5 y 12 = 5,65 cm” ; es decir 4 12c/20 





Armadura en los Nudos A y B. 
Armadura en la parte exterior del cajón. 


Mu =1,3 (625000 +1,67* (1,3 E 244160) +1* 88850) =1617097,77 kp.cm/m 
1617097,77 = 09 A A 4200/27, e) 


A, *4200 
a = —_———— 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 


A, =16,54cm” por cada metro 


Entonces usar 6 4 20 = 18,84 cm? ¿es decir p 20 c/16 


Armadura en los Nudos C y D. 
Armadura en la parte exterior del cajón. 


Mu=1,3(0+1,67*(1,3*141330)+1*967200) =1656235,66 kp.cm/m 
1656235,66 = oofa, * 4200/27, e) 


q= _ 4s *4200 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 


A, =16,97cm” por cada metro 


Entonces usar 6 4 20 = 18,84 cm? ¿es decir $20 c/16 


Armadura en los Nudos C y D. 
Armadura en la parte interior del cajón. 


Mu =1,3(625000+1*787000) =1835600 kp.cm/m 


1835600 = 09 A * 4200/27, 2) 
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q = 4s *4200 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 


A, =18,94 cm” por cada metro 


Entonces usar 6 4 20 = 18,84 cm? ¿es decir p20 c/16 


Armadura en el Tramo AB. 
Armadura en la parte interior del cajón. 


Mu =1,3(500000+1,67* (1,3* 496000) +1* 91500) = 2168810,8 kp.cm/m 
2168810,8 -03 4 e] 


q= 4s *4200 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 


A, =22,72cm” por cada metro 


Entonces usar 5 q 25 = 24,54 cm? ¿es decir $ 25 c/20 


Armadura de distribución para el tramo AB. 
0,552 

V5 
Por lo tanto la armadura de distribución es: 


Agu = 0,247 * 24,54 = 6,06 A, =6,06 cm? 
Entonces usar 6 y 12 =6,79 cm? ; es decir 4 12c/16 


D= 





=0,247 D=0,247 < 0,50 





Armadura en los Tramos BC y AD. 
Armadura en la parte exterior del cajón. 


Mu=1,3(0+1,67*(1,3*166000)+1*463660) =1071259,8 kp.cm/m 
1071259,8 = 09 A + 4200 27,5 e) 


y 4s *4200 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 
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A, =10,72 cm? por cada metro 


Entonces usar 6 q 16 = 12,06 cm? ¿es decir p 16 c/ 16 


Armadura en la parte interior del cajón. 
Mu = 1,3(208500 +1,67 * (1,3 X 0) +1* 356250) =734175 kp.cm/m 


7134175 =0,9 A $ 4200/27, - a] 


pn A; * 4200 
0,85*250*100 
El refuerzo de acero requerido será: 
A, =7,25 cm?” por cada metro 


Entonces usar 7 4 12 =7,91 cm” ; es decir $ 12c/14 





Armadura en el Tramo DC. 
Armadura en la parte interior del cajón. 


Mu =1,3(0+1,67*(1,3*228670)+1*907840) =1825567,34 kp.cm/m 
1825567, 34= 09 A + 4200/27, 2) 


y 4s *4200 
0,85*250*100 


El refuerzo de acero requerido será: 


A, =18,83cm° por cada metro 


Entonces usar 6 4 20 = 18,84 em? ; es decir $ 20c/16 


Armadura de distribución para el tramo AB. 
0,552 
5 
Por lo tanto la armadura de distribución es: 
Ay, =0,247*18,84=4,65 As, =4,65 cm? 





D= =0,247 D=0,247 <0,50 


Entonces usar armadura por temperatura 
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Armadura en la parte exterior del cajón. 
Mu =1,3 (500000 +0+1* 775500) =1658150 kp.cm/m 


1658150 = 09 A a 4200/27 - o 


AS A, *4200 
0,85*250*100 
El refuerzo de acero requerido será: 


A, =16,99 cm” por cada metro 
Entonces usar 9 q 16 = 18,09 em? ¿es decir p 16 c/ 11 


Armadura de distribución para el tramo AB. 
D= 1a = 0,247 D =0,247 < 0,50 
J5 
Por lo tanto la armadura de distribución es: 
A;a =0,247*16,99 = 4,2 


Entonces usar armadura por temperatura 





Ay, =4,2 cm? 





Para los empalmes de utilizará 40 veces el diámetro mayor de las barras a 
empalmar, es decir 40 q mayor. 
El esquema del armado se detalla en la siguiente figura: 
$ 20c/16 q 12 c/20 $ 120/20 
L/5 = Im 
| $ 20 c/16 





Im 





0,6m 


$ 16/16 


$120 | 
$ 200/16 


$ 12 0/20 


bp 206/16 


L/5 =0.6m 


lm Q a.m 7 l 
ġ12c/20 ¢$l6cll e $ 200/16 


$ 20 416 
Figura 5.27 Detalle de armado del puente losa 
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Si se tratara de un puente con varios cajones, se recomienda hacer el análisis de 
carga usando estados de carga. 


5.4. Bóvedas. 

Estos tipos de estructuras están constituidos en su mayor parte por piedras ligadas 
con hormigón o cal o también con hormigón simple. Su aplicación resulta ventajosa en 
aquellos sitios montañosos en los que se dispone de buena piedra, como son las que 
proceden de rocas eruptivas y que no están en descomposición. 

Estos puentes son construidos en forma de bóveda utilizando la mampostería de 
aparejos especiales, lo que requiere de un estudio prolijo de los cortes de las piedras, en la 
actualidad resulta mejor ligar las piedras con mortero de cal o mejor con hormigón que 
permite obtener acabados similares a los de mampostería de aparejos utilizando piedras 
talladas en la parte vista y que no intervienen como elementos resistentes. 





Fotografía 5.6 Puente bóveda sobre el río Ambroz. Hervás 
(Cáceres, España) 


Con este tipo de bóvedas se puede alcanzar en forma económica hasta 15 metros, no 
siendo aconsejable luces mayores debido al incremento enorme de su peso propio. 

En la actualidad no se construyen bóvedas mayores, a los 8 m. de luz porque existen 
formas más económicas de solución. 

En el pasado se ha utilizado mucho este tipo de construcción debido a que en 
general los trazados camineros se los realizaba por regiones cordilleranas a las que el 
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transporte de otros materiales resultaba difícil, es por esta razón que se pueden observar 
muchos puentes pequeños y alcantarillas de piedra. Estos materiales tienen la ventaja de ser 
baratos en lo que a mantenimiento respecta y por otra parte, su aspecto es satisfactorio, 
presentando una gran rigidez frente a otros tipos de estructuras mas esbeltas. 

En algunos casos se construyen estos puentes sin piedras, es decir en hormigón 
simple, resultando estructuras mas caras, debido a la utilización de encofrados especiales y 
mayor consumo de cemento, por lo que en esos casos resulta mas adecuado recurrir al 


hormigón armado. 


5.4.1. Tipos de bóvedas simples de mampostería. 

La forma clásica de distinguir las bóvedas es por la relación de su flecha f a su luz 
L, de modo que cuando la relación f / L < 1/2 la bóveda es rebajada y cuando f / L>1/2 se 
tiene la bóveda aperaltada, el caso intermedio cuando f / L = 1/2 se denomina arco de 
medio punto. 


5.4.2. Partes constitutivas de una bóveda. 
Se pueden distinguir los siguientes elementos: 

La bóveda propiamente dicha que corresponde a la superestructura y los pies 
derechos a la infraestructura y que son los que absorben y transmiten los empujes del arco 
ver figura 5.28. 


Extradós 





a a a FSA a or 


Figura 5.28 Partes constitutivas de una bóveda. 


El eje de las bóvedas puede ser: Una parábola, una elipse, un arco de círculo, un 
arco de varios centros o mejor aún la curva funicular de las cargas que actúan sobre el arco. 
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En corte transversal, ver figura 5.29 la bóveda puede llevar muros laterales 
denominados tímpanos que son muros de contención del relleno de tierra que se coloca en 


medio de ellos hasta alcanzar el nivel de la calzada. 





Figura 5.29. Secciones transversales de bóvedas 


Cuando el relleno es muy alto y la calzada estrecha es conveniente ligar estos 
tímpanos por medio de muros o tabiques transversales. Caso en el que tanto los muros 
como los tabiques se los construye en hormigón armado, ver figura 5.30 





SEMI - SECCION 





Figura 5.30. Detalles de las bóvedas 


En las bóvedas para puentes ferroviarios, las durmientes pueden ir directamente 
sobre el relleno si este es de grava o arena, porque si es de tierra, se deberá colocar una 
capa de ripio o balasto para recibir los durmientes. 

El extradós de las bóvedas debe ir impermeabilizado antes de colocar el relleno para 
así evitar que las filtraciones manchen el intradós y ocasionalmente provoquen daños a la 
estructura. El espesor mínimo del relleno en la clave debe ser de 0.3 m. 
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5.4.3. Cálculo de las bóvedas en mampostería 

Las bóvedas de mampostería se emplean en pequeños desagiies o alcantarillas, por 
ello es que dada su reducida luz se las puede calcular como Inarticuladas (en la clave y los 
arranques) y se las construye sin estas articulaciones. 

En el cálculo habrá que considerar: 

a) El peso propio de la bóveda. 

b) El peso del relleno. 

c) La carga viva uniformemente repartida. 

d) Empuje de tierra en los estribos. 

Este último tiene importancia porque la reacción será máxima si se coloca la 
sobrecarga en la bóveda y no en el terraplén de acceso y al contrario, se obtendrá el 
máximo empuje cuando la bóveda está descargada y el terraplén cargado. 

Con estas dos hipótesis se llega a tener dos líneas de empujes diferentes que pueden 
ser consideradas como las líneas límite dentro de las que se van a situar las líneas de carga 
para las etapas intermedias. 


AAA 


OE taaeootiniinn 
po e A ¡Sobrecargo en 
el terrapién el terraplén, 


an A ~N 
JE ; a yy lo =3 le Y | 
dd Bóveda SS Sl 


| 
A 
| 
| 






j 
| 
| 


4 Pié darecho 





Figura 4.31 Sobrecarga alternada sobre las bóvedas 


5.4.4.Polígono de presiones. 

En base a la estática gráfica es posible resolver el problema para lo que se deben 
conocer además de las cargas exteriores, tres puntos de paso del polígono, una de las 
reacciones oblicuas en posición y magnitud, o la posición de las dos reacciones aunque sus 
valores no sean conocidos. 

Habiendo sido trazado el polígono se pueden determinar las solicitaciones en una 
sección cualquiera de la bóveda, como ser el esfuerzo cortante V, el normal N y el 
momento flexor M. 

En el caso de las bóvedas se hace pasar el polígono por tres puntos, ubicados dos en 
los arranques y uno en la clave. 
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Sea una bóveda cargada en su mitad izquierda con una carga uniformemente 
distribuida según se muestra en la figura 4.32 y con el peso propio descompuesto en 
dovelas sobre las que también se adiciona por partes la carga distribuida con lo que se 
obtienen los pesos 1, 2, 3, y 4 y por las dovelas de la derecha los pesos 5, 6, 7 y 8. 








Figura 4.32 Bóveda y su polígono funicular 


En orden correlativo se llevan a una vertical estos pesos adoptando una escala 
conveniente con un poto arbitrario O', se traza el funicular 1", 11”, IT',...... X" que corta en 
a', b' y c' a las verticales levantadas en a, b y c. 
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Las paralelas O'A, O'C a b'a' y b'c' determinan en la vertical de las fuerzas los 
puntos A y C por los que se trazan otras dos paralelas a las rectas ba y be, quedando fijado 
un nuevo polo O, con el que se traza un nuevo funicular I, I, KT, ........ X partiendo de a. 
Este funicular que deberá pasar por b y c es el polígono de presiones de la bóveda. 


5.4.5. Encofrados y puntales de bóvedas. 

Se debe poner particular atención en el hecho de que los encofrados y especialmente 
los puntales para este tipo de obras deben ser robustos e indeformables porque en general 
las bóvedas y arcos losa tienen una forma que se adapta a la línea de presiones, lo que 
significa que si se produce una deformación en los encofrados, la bóveda o el arco 
cambiaría de forma traduciéndose esto en tensiones tanto de tracción como de compresión 
que no han sido previstas en el cálculo. 

El apuntalamiento o cimbrado puede ser clasificado de la siguiente manera; 
Sistemas cerrado, abierto y mixto. 


5.4.5.1. Cimbras cerradas. 

Son aquellas que tienen apoyos intermedios a lo largo de todo el arco ver figura 
5.33 y se las aplica cuando el río tiene poco caudal o se seca en época de estiaje. 

En forma relativamente aproximada se pueden estimar sus asentamientos con la 


siguiente expresión: 


L-f 
Y= 0 
Donde: 
L  = Luz de la bóveda. 
f = Flecha de la bóveda. 


Of = Asentamiento esperado. 





Figura 5.33. Cimbras cerradas 
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5.4.5.2. Cimbras abiertas. 

Son aquellas que no llevan apoyos intermedios y transmiten toda su carga por dos 
puntos de apoyo extremo ,ver figura 5.34, debido a que se trata de obras de arte construidas 
sobre ríos caudalosos aún en época de estiaje o sobre vías en las que no se puede 


interrumpir la circulación inferior. 





yA 


Figura 5.34. Cimbras abiertas. 


Los puntales o cimbras de un arco normalmente son ejecutados con una parte fija y 
otra móvil. La parte fija la constituye el reticular de la zona inferior y sobre ella se colocan 
los aparatos de desapuntalado y en la parte superior se tiene la zona móvil sobre la que se 
apoyan los encofrados permitiendo que en el momento del desencofrado entre de inmediato 
en tensión el arco. 

En las cimbras abiertas, la parte fija se la construye junto a los apoyos del puente, 
inclusive en algunos casos, se aprovechan los mismos estribos para que trabajen como parte 
fija. Otras veces, los puntales están constituidos por reticulares separados entre 1 y 1.5 m. y 
que transmiten las cargas de las bóvedas a los apoyos a condición de no admitir grandes 
deformaciones. 

Los apoyos de los pies derechos sobre el terreno deben ser puntos de apoyo efectivo 
para que la masa no sufra asentamientos, por ello es que si el terreno superficial es firme y 
sin peligro de socavación, se puede emplear simples durmientes de madera o enterrando los 
pies derechos a manera de pilotes, pero si el terreno no es firme habrá que vaciar en el 
lecho del río dados de hormigón o de mampostería para recién sobre ellos apoyar los 
puntales. Otra solución en estos casos consiste también en hincar pilotes, ya sean de acero o 


de madera. 
5.4.5.3. Cimbras mixtas.- 


Son aquellas comprendidas entre los dos sistemas anteriores y que tienen diversidad 
de soluciones como ser las que se muestran en las figuras 5.35 y 5.36. 
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En las cimbras mixtas el asentamiento que se puede esperar está dado por: 


op = ES 

100 
Preferentemente los puntales deberán ser metálicos, sin embargo por razones de 
economía pueden ser de madera, en ambos casos deben ser controlados en cuanto a sus 
deformaciones se refiere. El uso de puntales metálicos se justifica cuando se va a construir 


varias bóvedas. 





Figura 5.35. Cimbra mixta 


En su forma definitiva los encofrados deben llevar un peralte o contraflecha para 
compensar el asentamiento y la flecha que se producirá cuando gravite sobre ellos el 


material constitutivo de la bóveda. 








Figura 5.36. Cimbra mixta. 


Para prever esta contraflecha es aconsejable recurrir al empirismo, midiendo los 
asentamientos de los andamies cuando se los somete a carga experimental conocida y 
extrapolando valores para la carga real que soportarán los mismos. Para las cimbras 
cerradas y para las mixtas, se pueden aplicar las anteriores expresiones. 
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5.4.6. Desencofrado de arcos. 

En función de la magnitud de la obra se debe prever los aparatos de desencofrado 
para que esta operación sea lenta y uniforme. El desencofrado se lo debe realizar bajo la 
vigilancia de un ingeniero o un técnico entendido en la materia. 

El descimbrado lento es para evitar que la bóveda se ponga en tensión bruscamente 
porque luego del desencofrado la bóveda entra a trabajar en algunos casos con sus fatigas 
máximas admisibles. 

El descimbrado debe ser uniforme porque si se quitan los apoyos en forma irregular 
puede suceder que algunos puntos tomen la carga de la cual han sido liberados otros, 
resultando que si esta carga es excesiva provocará la ruptura del andamiaje y en 
consecuencia el descimbrado prematuro que puede también provocar el colapso de la 
estructura. 

Para la operación del desencofrado lento y uniforme existen diferentes aparatos 
diseñados según la importancia de la obra, así cuando se trata de obras pequeñas será 
suficiente el sistema de cuñas, una de ellas fija y la otra móvil, ver figura 5.37 a , formando 
un pequeño ángulo con relación a la horizontal. Esto siempre que la carga sea reducida 
porque de lo contrario puede ocurrir que una de las cuñas se incruste en la otra, con la 
consecuencia de una dificultosa operación de desencofrado y con el riesgo de no cumplir 
con su objetivo. 

Es mejor colocar tres cuñas forradas con calamina de modo que mediante un tomillo 
se puede accionar la cuña central, ver figura 5.37 b. 





Cilindro de 
- madera 





ura 5. a el descimbrado. 
] mport s llamados cajones de arena, ver 
figura 5 tituid tálico con su parte inferior cerrada 
con una ee: rectal > O la base que haya sido prevista 


para darle un apoyo adecuado. En su parte superior el cilindro recibe un pistón de madera 
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dura que transmite la carga de los puntales a un relleno de arena fina, grano uniforme y 
exento de arcillas. El cilindro lleva en su parte inferior un tapón de madera que para la 
operación de descimbrado se lo saca y la arena va fluyendo lentamente por él y para que el 
desencofrado sea uniforme se deben extraer simultáneamente los tapones de todos los 
aparatos instalados. 

Estos aparatos son económicos y tienen además la ventaja de su fácil manejo porque 
inclusive si se desea parar la operación es suficiente volver a colocar el tapón, esto puede 
ser necesario cuando por alguna razón como ser formación de grumos, se obstruye el hueco 
de salida. 

Finalmente, todos estos sistemas pueden ser ventajosamente reemplazados con 


gatos hidráulicos que permiten un perfecto calibrado. 


5.4.7. Fórmulas para el dimensionamiento. 
Tomando como ejes de referencia los de la figura 5.38, se tiene: 
El eje del arco está dado por una de las dos expresiones siguientes: 
3 
y= k * f > L+3*k *f 
L+3*f 


(CAC) 


Las tangentes de estas ecuaciones son respectivamente: 


y 2*k*f(2L4+15*k**f 
$ L L+3*f 


xf 
pa T O e 


Ec 


En estas expresiones: 


y. 





C =arg .Ch Ea ) = Argumento coseno hiperbólico 


Ec 


C=in| $24 





Donde: 
Za = Carga muerta sobre el arranque. 
£. = Carga muerta sobre la clave. 
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x = Distancia variable medida desde la clave. 
BER 

o L 

L = Luz del arco. 

f= Flecha del arco. 


k 








y 


Figura 5.38. Coordenadas para los arcos. 


Para calcular el espesor en la clave, se tiene la siguiente expresión: 
t, = vL + L + a + f 
69 120 120 230 





Donde: 
te= Espesor en la clave en metros. 


L= Luz del arco en metros. 
q = Sobrecarga en Kn/m? 
g: = Carga muerta en la clave en Kn/m? 
Para el espesor en los arranques es aconsejable tomar espesores comprendidos entre 
1.5 a 3 veces el espesor en la clave, siendo frecuente 2* t.. 
Para calcular espesores del arco en cualquier sección, se tiene: 








Donde: 
tx = Espesor perpendicular al eje de una sección cualquiera. 


ta = Espesor en el arranque. 


þa = Ángulo en el arranque. 
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b = Angulo en la sección en estudio. 


Estas expresiones permiten predimensionar la estructura para luego entrar a 
la verificación como ser en el caso de las bóvedas en que las componentes del 
polígono de las fuerzas no deben salir del tercio central de la sección transversal. 


5.5. Aceras, Bordillos y Estructuras de protección.- 

La parte de la superestructura también esta formada por otros componentes, que ya 
fueros vistos en anteriores capítulos, estos son : Bordillos, aceras, y las estructuras de 
protección vehicular y peatonal, que están compuestos por parapetos, postes y pasamanos. 
Estos elementos también tienen que ser diseñados para que estos resistan ciertas cargas, un 
pequeño ejemplo se dará a continuación. 


Ejercicio 5.3 
Suponiendo que nuestro puente losa calculado en el ejercicio 5.1, esta constituido 


por postes y pasamanos mixtos, ver figura 5.39. 





Figura 5.39 


5.5.1. Diseño de Pasamanos. 

Esta constituido por un tubo de fierro galvanizado de diámetro ø = 4”, pudiendo ser 
este también de hormigón armado u otro material. 

Para el cálculo del pasamanos se tomará una distancia de 2.00 m entre postes y 
estos se los considerará como simplemente apoyados para que sea más critico. 
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Datos según el A.LS.C. 
Para p=4"=10.16|cm] 
(0,453kg),  1ft 
1/b 0,3048m 
(2,54cm)' 


lin? 


Peso: Ww =10,7910/,,* =16,04 kg /m 


Inercia: 1 =7,23in* * = 300,94] cm* | 


Momento por carga viva: 
qg 75X 
25a 
ql’ 138 2? 


Mycy = pa E = 37,5 kp.m = 0,375 kN.m 


Mz = 37,5 kp.m = 0,375 kN.m 


Momentos por carga muerta: 
WP 16.04.2* 


Mon = AN 8,02 kp.m= 0,08 kN.m 


Momentos últimos: 
M, =1.3(M ¿y +1.67M4,) 


M,, =1.3*(8,01+1.67*37,5)) =91,83 kp.m=0,91 kN.m 
M,, =1.3*(0+1.67*37,5)) =81,41 kp.m=0,81 kN.m 


Verificación a la tensión admisible: 


La resistencia del tubo galvanizado es: «a, =3515 kg / cm? 
5, =0,850, =0,85* 3515 =2987.75 kg / cm? 


EA arEa 
I I 


y=z=0/2=10,16/2 = 5,08cm 
x x 
Sa 9183 5,08 , 8141 5,08 = 292,44 kg / cm? 
300,94 300,94 


o =292,44 < ©; = 2987,75 





o<0,=> Satisface = usar þ=4" 
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5.5.2. Diseño de Postes. 
Determinación de carga viva actuantes en los postes ver figura 5.40: 
P =2250 kp = 22,5 kN 


P, = 2250 kp = 22,5 kN 






22 
P,'=75 kp Actuante en cada poste P,'= Mi 
2( postes) 

P2 
P,'=75 kp Actuante en cada poste P,'= E 
2( postes) 

75 kp = P} 
ee 75 kp =È 


2250 kp =P, 


l Figura 5.40 


Determinación de momentos: 
El momento será tomado en el punto A. 


Determinación de la carga muerta: 


Volumen 
(m^3) 


0,0416 


Sección 





0,0104 
0,0020 


Tabla 5.5 
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Determinación de momentos por carga muerta: 


Momento 
(kp.m) 


Sección Peso (kp) | Brazo (m) 




















Total 17,00 
Tabla 5.6 


Mo =17 kp.m=0,17 kN.m 


Determinación de momentos por carga viva tenemos: 


Fuerza Momento 
Brazo (m 
(Kp.) (m) | pam) 























2239,5 


Tabla 5.7 


M oy = 2239,5 kp.m = 22,4 kN.m 


Determinación del momento último: 


M, =1.3(M ¿y +1.67M,,) 
M, =1,3*(17+1,67*2239,5) 
M, =4884,1 kg.m= 48,84 kN.m 


Cálculo de la armadura: 
Acero mínimo. 
As... Ms prg= 14 +20+27,5=1,83 cm? 
Í, 4200 


Acero por flexión: 


488410 = 09 A * 4200 27.5 2) 
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Te A, * 4200 
0,85*250*20 
El refuerzo de acero requerido será: 
A, =5,2cm? 
y como Å, > ÅS pin 


Entonces usar 3 b 16 = 6,03 cm? 


Verificación al corte: (AASHTO 8.16.16) 
Sabemos que : 


V, SV, ( AASTHO, Ec. (8-46)) 
Donde: 
V, es el esfuerzo cortante ultimo. 
V, es el esfuerzo cortante nominal y es calculado de la siguiente manera. 
V, =V; +V; 


Entonces se tiene: 
Voy = 2250 +2250 +75 = 4575 kp = 45,75 kN 


V, =1.3(Veu +1.67Voy ) 
V, =1,3*(0+1,67*4575) 


u 





V, =9932,3 kg 
V, _ 9932,3 
” $ 0,9 


V, =11036kp = 110,36 kN 


El concreto absorbe 
V, =0.55[f',*b*d 
Vo = 0.554250 * 20 * 27,5 = 4783 kp = 47,83 kN 
se tiene entonces: 
V, > Ve > Calcular estribos con V, 
Se considerará que el hormigón solo absorberá Ve = 4536 kp = 45,36 kN 
V, =V, —V, =11036-4536 


Vs = 6500 kp = 65 kN 
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Cálculo de la separación de los estribos usando fierro de ómm.: 


Af, td _2*0,56*4200*27,5 





V; 6500 
s =19,9 cm 
La separación máxima será: 
ts O cm 
2 2 


>usar  (6c/13 


5.5.3. Diseño de la acera. 


Para el diseño de las acera se utiliza una carga de 300 kp/m = 3 kN/m para 


considerar el efecto de los postes, las cargas actuantes se pueden observar en la figura 
siguiente: 







$ 
pie 
EN qe 2 
; 415 kg/m 


=4,15 KN 


AN) 
INS 


EN 
SINN 
[IIS 


o 
XIII: 
NI 
SS 
NN 
N S 


60 cm 


Figura 5.41 


Determinación de momentos: 


El momento será tomado en el punto B. 
Determinación de la carga muerta: 
Peso de la acera: 


0.10* 2400 = 240 kp / m? 


Puentes 
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Momento por carga muerta en el punto B: 


Peso propio: 240*0,6*0,3 =43,2 kp.m 
Peso de la baranda: 300* 0,6 =180 kp.m 
Momento total por Mcm: = 223,2 kp.m =2,23 kN.m 


Momento por carga viva en el punto B: (Por metro de ancho) 
M oy = 415*0,6*0,3 =74,7 kg.m = 0,75 kN.m 


Determinación del momento último: 
M, =1.3(M cu +1.67M cy ) 
M, = 1,3*(223,2+1,67 + 74,7) 
M, =452,4 kg.m= 4,52 kN.m 


Cálculo de la armadura: 
Acero mínimo. 


dee pde aa 
F, 4200 


Acero por flexión: 
45240 = 09A, *4200 E 2) 


Jz A; * 4200 
0,85*250*100 
El refuerzo de acero requerido será: 


A, =1,63 cm? 
y como Å, < ÅS pin 


Entonces usar ASmin 4 b 10 = 3,14 cm? ; es decir 4 10 c/25 





La armadura de distribución será: 


==2-=L 157<067 


Le J06 


A =3,14* 0.67 =2, lem? 
Entonces usar _Adis 5 8 = 2,51 cm? ; es decir q 8 c/20 
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Ejercicio Propuesto 
Ejercicio 5.4 
Diseñar el bordillo para el puente del ejercicio 5.3 y además realizar el armado de 


los anteriores elementos diseñados 
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Este tipo de puente está formado por una losa apoyada sobre vigas 
longitudinalmente, que a su vez se apoya sobre estribos en el caso de puentes de un solo 
tramo, o sobre estribos y pilares en el caso de puentes de varios tramos, pero sin que haya 
continuidad entre los tramos ni entre estos y los estribos y pilares. 


6.1. Disposición del tablero con respecto a las vigas. 

Existen tres disposiciones fundamentales que son; 

1°) Puentes de tablero superior en las cuales las vigas se extienden por debajo de la 
losa que constituye el tablero. 

2”) Puente de tablero inferior en los cuales la superficie inferior de la losa coincide 
con la superficie interior de las vigas, extendiéndose éstas encima de la rasante. En esta 
disposición la losa esta armada transversalmente al transito y se apoya directamente en las 
vigas. 
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3%) Puentes de tablero intermedio en los cuales la superficie de las vigas coincide 
con la superficie inferior de las viguetas transversales, extendiéndose las vigas las vigas 
principales por encima de la rasante, en ésta disposición la losa esta armada paralelamente 
al tránsito y sobre las viguetas transversales y sobre las vigas principales 

Estas disposiciones subsisten al tratarse de cualquier clase de puente formada 
por vigas y losa independientemente del tipo de puente, viga simple, cantiliver, 


continuas, etc. 


6.2. Puentes de tablero Superior. 
6.2.1. Sección transversal. 

En el caso que el puente no tenga veredas sino simple sardinel hasta 0.6 m. La 
sección transversal puede ser una de las adecuadas a la figura. 

La sección indicada en (a, b y c) da una menor concentración de carga ala viga 
exterior que en las anteriores usualmente se les hace de menor ancho. El sardinel sólido o 
aligerado, pudiéndose utilizar el espacio existente para el paso de conductos eléctricos o de 
agua. 

La sección d da una concentración de carga en la vigas mas parejas, pudiéndose 
igualarse si se quiere. La losa esta en voladizo en su parte extrema con lo cual se consigue 
disminuir el número de vigas con respecto a la solución interior o disminuirse su 
espaciamiento, con la siguiente economía. 

En el caso de tener veredas el puente la sección transversal puede ser cualquiera de 
las indicadas en la figura 6.1. 

En la figura a, la losa esta en voladizo sobre la viga exterior siendo la altura del 
voladizo variable, pudiendo por lo tanto existir puentes volados aun mayores que el ancho 
de la vereda. 

En la figura b, la altura es por lo general constante pero puede ser variable si así o 
requiere los esfuerzos. El espesor de la losa del voladizo es por lo general menor que el de 
la losa del interior. La longitud del voladizo es como máximo el ancho e la vereda menos 
el ancho de la viga. 

En la figura c, el voladizo esta constituido por la prolongación de la losa interior 
aprovechándose la altura del sardinel para el caso de conductos eléctricos o de agua. 

En la figura d, el voladizo como en el caso anterior esta constituido por la 
prolongación de la losa interior pero la altura de la vereda se aligera en la forma como se 


indica dándole exteriormente un aspecto muy ligero al puente. 
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(a) (b) 


te) (4) 


Figura 6.1 


En la figura e. la vereda se apoya en las dos vigas extremas. El espacio de la losa de 
la vereda es por lo general mucho más pequeño que el de la losa interior lo mismo que el 
ancho de la viga extrema con respecto a las interiores. El espacio debajo de la vereda se usa 
para pasar los conductos que se desee. 


6.2.2. Separación de las vigas principales. 

La variación de la separación lateral de las vigas principales afecta grandemente el 
costo el puente. 

Las pequeñas separaciones dan un espesor de losa menor, pero en cambio un mayor 
número de vigas y por lo tanto un encofrado de mayor superficie y más laborioso. 

En cuanto al volumen y cantidad de refuerzo de las vigas mismas no varían 
proporcionalmente a la separación sino que tienen un mínimo a una solución intermedia, 
debiendo por lo tanto hacer un tanteo previo. 

En el algunos países de Latinoamérica teniendo en cuenta el costo de la mano de 
obra y de los materiales la distancia económica entre centro de las vigas principales es de 
2 m., pudiendo sufrir variaciones según la zoca del país y del tipo y luz del puente. 


6.2.3. Posibilidad de armar la losa del tablero. 
El tablero esta constituido por una losa solidaria con las vigas principales. 


La losa puede ser armada en una e las tres formas siguientes: 
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1%) Perpendicularmente al transito, apoyándose sobre las vigas principales. 

2°) Paralelamente al transito, apoyándose en viguetas transversales puestas 
especialmente con este objeto. 

3) En ambos sentidos, apoyándose en las vigas principales y en vigas transversales. 


La primera disposición es la más común y casi siempre la más económica. 

En la losa se apoya sobre las vigas principales formando un conjunto de manera que 
las vigas principales trabajen como vigas T. 

El problema del proyecto de la losa consiste en averiguar el grado de empotramiento 
de las losas en las vigas. Evidentemente el empotramiento es tanto mayor cuanto mayor son 
las dimensiones de las vigas y cuanto más corta sea su longitud o el espaciamiento entre las 
viguetas transversales, o en otras palabras cuanto mayor sea su resistencia a la torsión. 

De no emplearse un método más exacto, el problema pude resolverse calculando los 
momentos negativos como si la losa fuera perfectamente empotrada y los momentos 
positivos como si tuvieran un 75% de empotramiento. En éste caso el cálculo está del lado 
de la seguridad y es bastante exacto por dimensiones comunes de las losas, viguetas y 
vigas principales. 

El voladizo debe ser de longitud tal que su momento máximo sea igual al máximo 
negativo del paño interior, para dar de ésta manera un espesor y obtener una armadura 
uniforme. 

Esto tiene como ventaja que facilita el cálculo de la viga T que constituye la viga 
principal, y la distribución de la armadura de la losa. 

La segunda disposición no presenta ninguna ventaja que implica la colocación de 
viguetas transversales a muy corta distancia e ignorar el apoyo que presentan las vigas 
longitudinales. 

La tercera solución puede competir con la primera ya que presenta una disminución 
de la armada en los paños inferiores de la losa debido a la repartición de la carga en dos 
sentidos y en cambio un aumento del número de viguetas transversales con respecto a la 
solución primera. La ración de las viguetas principales en este tercer caso no debe ser 
mayor que 0.15 veces la separación entre las vigas principales para que la losa pueda 


considerarse armada en dos sentidos. 


6.2.4. Calculo de las vigas Principales. 
La separación de las vigas principales ha sido fijada según lo dicho anteriormente, 
debe tenerse en cuenta que es conveniente por facilidad de cálculo, y por construcción que 


las vigas exteriores sean regulares a las interiores. Las vigas exteriores reciben por lo 
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general mayor peso propio que las anteriores, pero reciben generalmente menos 
concentración de carga. 

La altura de las vigas incluyendo el espesor de la losa es por lo general un 
quinceavo de la luz de cálculo variando naturalmente con el espaciamiento de las vigas. 

El ancho de las vigas principales se hará de acuerdo a la cantidad de acero de 
esfuerzo que ha de recibir. El concreto de las vigas aumenta poco la resistencia de ellas 
debido a su cercanía a la fibra neutra incrementando en cambio el peso propio. Resulta que 
desde este punto de vista la viga debe ser lo mas delgada posible, ahora bien cuanto mas 
delgada sea la viga, mayor es el numero de capas en las cuales hay que disponer el acero, 
aumentándose así la diferencia entre la altura total de la viga y altura útil. 

De lo dicho antes se deduce que hay un ancho económico intermedio entre los 
límites extremos de colocar el acero en una sola fila vertical, empleando así un mínimo de 
viga, o de colocar el acero a una sola capa horizontal. 

El ancho de la viga puede tomarse aproximadamente igual: 

b=0.0211S)"” 
Donde: 
L = La luz de calculo e la viga en metros. 
S’ = Separación centro a centro de las vigas principales en metros. 


6.2.5. Viguetas transversales. 

Las viguetas transversales tienen por objeto en el caso de losas armadas 
perpendicularmente al transito, el vigilar las vigas principales previéndolas a la torsión. 

El espaciamiento e las viguetas transversales no debe ser mayor de 25 veces la 
separación centro a centro de las vigas principales, ni 20 veces su ancho. 


e a 





Figura 6.2 
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La torsión que soportan las vigas principales es el momento negativo transmitido por 
la losa del tablero. Como este momento no es uniforme a través de toda la losa puede 
tomarse como promedio el 75% resultando entonces que cada vigueta absorbe una tracción 
de: 

T =0.71ML 

Donde: 

T = torsión soportada por la vigueta. 

M = Momento máximo negativo por metro lineal e la losa. 

L = Separación centro a centro de la viguetas. 

Esta torsión debe ser tomada por el acero colocando en el fondo de las viguetas, el 
área de acero esta dado por lo tanto por: 


En donde 
f, = Carga de trabajo del acero 


d = distancia del centro del acero a la fibra neutra de la losa 


El are del acero, mínimo debe ser 0.003 del área de la sección transversal de la 
vigueta. La vigueta se arma como una columna y llevara estribos como ella. 

En las losas armadas perpendicularmente al transito debido a la presencia de las 
viguetas que impide la libre deflexión de la losa en el sentido transversal, se producen 
momentos secundarios perpendicularmente a la dirección del refuerzo principal. Para 
prevenir rajaduras debidas a estos momentos se debe colocar un refuerzo sobre la vigueta, 
perpendicularmente a esta. 

Se recomienda que el momento de este refuerzo no sea menor de 0.003 del área de 
la losa y que se extienda a cada lado del eje de la vigueta un distancia no menor de 0.9 m. 

En el caso de losas armadas longitudinalmente las viguetas deberán proyectarse 
para soportar la reacción transmitida por la losa, adicionalmente al área de acero necesario 


para impedir la torsión de las vigas. 
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PRINCIPAL 


Figura 6.3 


6.3. Puentes de Cantiliver. 

Los puentes cantiliver son estructuras de tramos es luz considerable y algunos o 
todos ellos están provistos de cantiliver en ambos o en uno de sus extremos. En algunos 
diseños los cantilivers finales son libres, en otros ellos soportan pequeños tramos 
suspendidos. Puesto que todos los puentes descansan sobre estribos y pilares, ellos son 
estéticamente determinados y todos los momentos resistentes y fuerzas componentes 
pueden ser determinadas por reglas básicas de la estática. Está comprobado que estas 
estructuras no son afectadas por un desigual asentamiento de los apoyos. 

El diseño de los puentes cantilivers es más barato que los simplemente apoyados, 
pero más caros que los puentes continuos estos puentes son usados cuando es necesario 
reducir la altura de los puentes sin recurrir al diseño estáticamente indeterminado, como 
sucede en puentes continuos y en arcos. Los puentes cantiliver pueden ser usados 
ventajosamente en lugares donde el terreno de cimentación es firme, conviene para 
estructuras estáticamente indeterminadas, que no son fácilmente obtenibles. Ellos pueden 
ser usados para luces no mayores de 75 m. con razón de alturas del centro al apoyo 
aproximadamente de 1 a 2, la altura en el centro del tramo es mas o menos 1/30 de la luz 
del tramo, la relación entre las luces del tramo central y la luz del cantiliver es: 

Luz cantiliver = 0.250.353 de la luz del tramo central. 

La discusión de los puentes Cantiliver, lo haremos dividiendo en dos grupos: 

19 Puentes con cantilivers. 


27) Puentes cantilivers con tramos suspendidos. 


6.3.1. Puentes Cantiliver con tramos libres. 
Las siguientes clases de puentes con cantiliver serán discutidos: 


a) Puentes de un tramo central con dos cantiliver en voladizo. 
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b) Puentes cantiliver con contrapeso. 


c) Puentes de varios tramos provistos cada uno de ellos de uno o dos cantilivers. 


6.3.1.1. Momento resistente, fuerza cortante en una viga de un paño con dos cantilivers. 
Una viga de un tramo con dos cantilivers es estáticamente determinado. 
Las fuerzas situadas sobre el cantiliver producen un momento resistente y fuerza 
cortante no solamente en el cantiliver sino también en el paño central de la viga. En cambio 


las fuerzas continuadas en el tramo central no tiene efecto en el cantiliver. 


Notación: 11 Longitud del cantiliver. 

l Longitud de la viga en el tramo central. 
P1, P2, P3 Fuerzas concentradas sobre el cantiliver 
al, a2, a3 Distancias el apoyo a las fuerzas P1,P2. 


Mc Momento resistente en el apoyo debido a las 
fuerzas sobre el cantiliver. 

Ve Fuerza cortante en el apoyo, debido a las 
fuerzas en el cantiliver. 

Mcx Momento resistente en el cantiliver en un punto 
situado a una distancia x del apoyo. 

Vx Fuerza cortante en el cantiliver en un punto x 
del cantiliver 


6.3.1.2. Cantiliver. 
Fórmulas para cantilivers cargados uniformemente ó por fuerzas concentradas, las 
fórmulas para fuerzas cortantes y para momentos resistentes en los  cantiliver son las 




















siguientes: 
FUERZAS FUERZAS 
UNIFORMEMENTE | CONCENTRADAS 
DISTRIBUIDAS 
ESFUERZOS Vc en apoyo WLI P1+P2+P3 
CORTANTES Vex en un punto x | W(L1-x) P1+P2 
MOMENTOS Mcx en apoyo Y(WL1?) -(Plal+P2a2+P3a3) 
RESISTENTES Mcx en un punto x -1/2W(L1-x? -P1(al-x)+P2(a2-x) 
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Figura 6.4 





6.3.1.2.1. Viga principal en el tramo central. 

Momentos resistentes y esfuerzos cortantes en el tramo central debido a fuerzas 
sobre el cantiliver, son los siguientes Ver figura 6.5 (Pág. 6-12) 

Esfuerzos cortantes: (constantes a través del tramo). 


Considerando fuerzas del cantiliver izquierdo: 
Vx = -Mcy/l (1) 


Considerando fuerzas del cantiliver derecho: 
Vx = Mcy/l (2) 


Considerando las fuerzas de ambos cantiliver: 
Vx = (-Mc¡-Mc>)/l (3) 
Vx = 0 cuando Mc¡= Mc, (4) 


Momentos resistentes. 

Para un lado cargado, el momento resistente negativo varia da acuerdo a una línea 
recta, con el máximo sobre el apoyo siguiente al tramo cargado del cantiliver y acero en el 
apoyo. 

Cuando ambos cantilivers son cargados, los momentos restantes en el paño varían de 
acuerdo a una línea recta, del momento resistente del cantiliver Mc, en un apoyo al 
momento resistente del cantiliver Mc, en otro apoyo. Cuando Mc, Mcz, el momento 
resistente en el tramo central es constante ó igual a Mc. 


Posición más desfavorable de fuerzas vivas sobre el cantiliver 


Puentes Pág. 6-9 


Capítulo 6. Puente de Vigas 


La posición mas desfavorable de fuerzas vivas uniformemente distribuidos 
(sobrecarga) ó cuando el cantiliver esta enteramente cargado. La más desfavorable posición 
de fuerzas concentradas es cuando la fuerza está situada en el punto final del cantiliver 


Momentos resistentes y esfuerzos cortantes para pesos muertos en vigas con cantiliver. 

Para cargas muertas, ambos cantiliver y el tramo principal será considerado como 
cargado simultáneamente. El diagrama de momentos resistentes para cargas muertas es 
dado en la figura 6.5. En los apoyos los momentos resistentes son iguales al máximo 
momento negativo de los cantilivers Mc, y Mc, respectivamente. Considerando la línea 
del diagrama de momentos se cuelga una parábola determinada por los momentos 
resistentes debidos a los cargas sobre el tramo, con lo que se completa el diagrama de 
momentos. 

Los esfuerzos cortantes en el paño principal son iguales esfuerzos cortantes debido a 
las fuerzas sobre el paño principal y a las fuerzas sobre él cantiliver, computadas de la 


fórmula (1). Para cantilivers simétricamente cargados este esfuerzo cortante es igual a cero. 


Momento resistente y esfuerzo cortante para fuerzas vivas. 

Para un tren de carga, el momento resistente positivo en el tramo principal es el 
mismo que para un simplemente apoyado. El momento negativo máximo debido a las 
fuerzas del cantiliver puede no ser considerado como que esta reduciendo el momento 
positivo en el paño principal porque el paño principal puede estar enteramente cargado 
cuando no hay fuerzas sobre el cantiliver. 

El mayor momento negativo para fuerzas vivas en el tramo principal es producido 
cuando ambos cantilivers son enteramente cargados y no hay fuerzas sobre este tramo. 

El máximo esfuerzo cortante en el tramo principal es producido cuando se suma él 
producido por la más desfavorable posición sobre el tramo principal, el que resulta de 
cargar uno de los cantiliver. 

Para el esfuerzo cortante positivo, el cantiliver izquierdo es cargado. 


Envolvente de momentos resistentes para fuerzas vivas y muertas. 

En envolvente de momentos, incluyendo impacto, cuando ambos valores son del 
mismo signo se suman y cuando ambos valores son de diferente signo se restan. Cuando el 
momento resistente de fuerzas muertas es de signo diferente al de fuerzas vivas, es mejor 
dividir por un factor de seguridad usualmente 2 siendo antes substraído del momento 


resistente para fuerzas vivas. 
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La envolvente de momentos se usará para determinar las dimensiones de la viga en 
los diferentes puntos, el número y la longitud de barras de refuerzo y los puntos de 
inflexión. 

Momentos resistentes y esfuerzos cortantes en un tramo central con un voladizo 
como cantiliver 

Para una viga con un cantiliver los momentos resistentes y los esfuerzos cortantes 
pueden ser hallados usando las formulas (1) y (4). Los diagramas de momentos resistentes 
y de esfuerzos cortantes son determinados de la misma manera que para vigas de dos 
cantiliver, excepto que el momento resistente en el extremo en que no hay cantiliver es 


cero. 


6.3.1.3. Puentes de contrapeso. 


El propósito de estos puentes es producir en los apoyos momentos negativos muy 
grandes reduciendo el momento positivo en el centro del paño principal. 

Un primer paso en el diseño de la estructura, es el diseño de la losa del tramo 
central. Es una desventaja adoptar 

Una losa ligera porgue al reducir el peso muerto del paño o tramo principal el peso 
requerido para el contrapeso también es reducido. Un concreto de agregados finos puede 
ser económico, un arreglo consistente en losas de paneles soportadas sobre cuatro lados 
y armada en dos direcciones, también puede ser hallada económica. 

Luego tantear las alturas de las vigas en el centro y en los apoyos. El acartelamiento 
de la viga puede ser parabólica o segmental o puede tener la porción central recta y provista 
en los extremos de pequeños acartelamientos. Antes las dimensiones son escogidas, 
halladas por el máximo momento positivo en el centro del tramo, teniendo en cuenta las 
fuerzas vivas y las fuerzas muertas, considerándola como una viga simplemente apoyada. 


Como lo indica el diagrama. 


Puentes Pág. 6-11 


Capítulo 6. Puente de Vigas 





Contrapeso 


resistente total 


Figura 6.5 

Usando la altura asumida de la viga como una guía, decidimos la distribución del 
momento total máximo de la viga entre el momento positivo y negativo. El momento 
negativo aceptado, este determina la longitud y peso del cantiliver. Para completar el 
diagrama de momentos para el tramo central, el momento resistente debido a las fuerzas 
vivas sobre el cantiliver serán adicionadas, como lo demuestra la figura 6.4 anterior. 

El contrapeso decidido por el momento máximo del cantiliver para fuerzas muertas, 
algunas combinaciones pueden ser ensayadas. Es posible usar pequeños cantiliver con 
pesos grandes o viceversa. Pero la longitud de los cantilivers está limitada por las 
relaciones de los cantilivers con el tramo central, relación que varia de 0.2 a 0.35 
6.3.1.4. Puentes de varios tramos provistos de Cantilivers libres. 

Su objeto es reducir la altura dé las vigas en el centro del tramo, reduciendo también 
el costo de las vigas; sin necesidad de recurrir al diseño  estáticamente 


indeterminado. 


L 1 Cantilever 2 Cantilever ; 
t i 


Paño Principal , 1/2 1) 





Figura 6.6 
En comparación con las vigas simplemente apoyadas tienen la ventaja de requerir 
menor altura de la viga principal en el centro del tramo y menor cantidad de materiales. 
Las desventajas de estos puentes es la deflexión que sufren los cantiliver al paso de los 
vehículos. Algunas experiencias ventajosas pueden ser ensayadas para preservar los puntos 
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de unión de los cantiliver, pero la debilidad de todos ellos reside en que entre ambos no 
trabajan, Ó si trabajan las fuerzas al ser transmitidas de uno a otro cantiliver, cambian 
completamente las condiciones previstas para los esfuerzos de las vigas. El diseño 
estático determinado se convierte en un diseño indefinido de indeterminación 


estática. 


6.3.1.5. Puentes Cantilivers con tramos suspendidos. 

El objeto del diseño de estos puentes es llegar a adquirir las, ventajas del diseño de 
vigas continuas, sin las ventajas del diseño estáticamente indeterminado. 

Es un hecho conocido que para una condición particular de carga una viga 
continua puede ser cambiadas por varios tramos estáticamente determinados provistas las 
luces alternadas de pestañas de enlaces, en los puntos de contra flexión (inflexión) ó 
sea en los .punios de momentos nulos, la estructura resultante consiste en un número de 
vigas cantiliver y de pequeñas vigas suspendidas de los cantiliver. 

El momento resistente de tal estructura para la carga particular es idéntica con 
la producida en una viga continua, en una viga que soporta un tren de carga la 
localización de los puntos de inflexión varia con las condiciones de carga. Existen 
dos clases de puentes: 

a) Puentes simétricos que tienen un número impar de tramos y que pueden 

tener los tramos extremos suspendidos o anclados. 

b) Asimétricos que tienen un número par de tramos. 

Ventajas y desventajas de estos puentes. 

1.- Requiere menos concreto y acero que las vigas simplemente apoyadas pero más 

que las continuas. 

2.- Requiere menos encofrados que las vigas continuas ya que se puede armar 

tramo a tramo igual que si fuera simplemente apoyada, no asi el continuo. 

3.- En cada pilar el diseño del cantiliver usa tan solo un apoyo requiriendo un menor 

ancho que la simplemente apoyada que requiere de dos apoyos, con el consiguiente 

ahorro del material. 

4.- La reacción del pilar es siempre centrada; y los apoyos móviles se trasladan a los 

puntos de menor reacción. 

5.- Su principal ventaja sobre el continuo es que soporta asentamientos en los 


apoyos sin que ocasione esfuerzos en la estructura. 
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Como desventajas en comparación con las simplemente apoyadas, es que el diseño 
del cantiliver requiere algo mas de pericia de parte del diseñador y el arreglo des los 
esfuerzos es algo más complicado. 

En comparación con las vigas continuas el diseño del cantiliver tiene la ventaja de 
que son estáticamente determinadas y que la posibilidad de malos efectos por un desigual 
asentamiento de los apoyos es menor. Siendo la desventaja que el costo de estos puentes es 
algo mayor debido al costo extra de las pestañas de enlace y de las uniones entre los tramos 
suspendidos con los extremos de los cantilivers, y finalmente que el diseño del cantiliver 
es menos rígido quo el continuo. 


6.3.1.6. Diseño de cantiliver con tramos suspendidos. 
El tablero incluyendo lasas, sardineles, barandas se hacen en igual forma que en los 
casos anteriores. Existen tres clases de vigas principales: 
19) En tramo de anclaje con voladizo. 
2°) Tramo suspendido que va entre las juntas de voladizo o entre el voladizo y el 
estribo. 
3%) Tramo intermedio que aparece en los puentes de más de tres tramos, es un 
tramo con dos voladizos. 


4 £ 


Figura 6.7 


a 
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El dimensionamiento de ad L: ¿L/6 1 1/2 
las vigas principales tiene por - 
objeto igualar los momentos en á % x i 
los apoyos, igualar las luces de i | i 
los tramos intermedios, no así 
en los extremos que tienen una A Ag AN 
luz que es los 2/4 de la luz del NY NY iO: $ 


tramo intermedio, el tramo 








i e Envolvente - Momentos 
suspendido la mitad de la luz M 


del tramo intermedio. 

Las relaciones 
recomendables entre las alturas 
en el centro del tramo y el Envolvente - Cortes 
apoyo son: 

Para puentes losas o 
para vigas huecas: 

d maximo _ 


— 2 
d min imo 





Para puentes de tablero 
superior o viga T 


; | Paño Extremo l Cant ¡lev 
d max imo 


dminimo =2.5a 3 Figura 6.8 

Como los momentos de inercia en esta clase de viga es variable, equivale gastar más 
encofrado, por eso en puentes pequeños no vale la pena hacerlo de altura variable; las luces 
mas económicas son: 

Para puentes losas hasta 15 m. 

Para puentes de tablero superior ó viga T de 15 a 25 m. 

De 25 a 35 m. viga hueca en zona de momento negativos y viga T en zonas de 
momentos positivos. 

Para puentes de luces mayores de 35 m; se hace totalmente de vigas huecas, que 
vienen a ser vigas T que presentan dos ventajas: 

a) Losa en compresión. 

b) Da lugar a la expansión del fierro. 


La losa puede tener tres formas de colocación: 
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a) Corrida a lo largo del puente; se la necesita por compresiones en los apoyos y en 
los otros sitios por expansión, generalmente usadas en luces mayores de 30 metros. 
Tiene la ventaja de la buena distribución, pero la desventaja es que no se 
puede recuperar el encofrado; para recuperarlo habría la necesidad una serie de 
huecos, otra dificultad es la relativa a las viguetas. 

b) Losa común en la zona de compresión. Aquí la recuperación del encofrado 
puede hacerse, pero no cumplir la ventaja de ensanchamiento 

c) Colocar la losa en la zona de momentos negativos pero de sección variable, 


disminuyendo la sección conforme disminuye los docentes negativos. 


Determinación de los momentos resistentes y esfuerzos cortantes 
Vigas suspendidas por cantilivers 

No es necesario considerarlo aquí ya que su diseño es el mismo que cuando se ha 
tratado de vigas de puentes losas, exceptuando las vigas en los extremos en los cuales se 
colocan unas pestañas de enlace que trataremos más adelante. 


Vigas con cantiliver 
Los momentos resistentes en las vigas con cantilivers son hallados 
separadamente para las fuerzas sobre el caníiliver y para aquellas sobre el mismo tramo los 


resultados son combinados. 


Momentos resistentes con cantilivers 
El momento resistente en cantiliver para vigas con uno o dos cantilivers, puede ser 
hallado por medio de las siguientes reglas: 

Para fuerzas muertas y sobrecarga, el máximo momento es obtenido 
considerando el tramo suspendido por los cantilivers como enteramente 
cargado. EI cantiliver está entonces sujeto a fuerzas concentradas actuando en los 
extremos del cantiliver, que son iguales a las reacciones del tramo suspendido por la 
acción de las fuerzas muertas. Los momentos resistentes son hallados entonces 
por la fórmula para cantilivers. 

Para un tren de cargas la posición más desfavorable ocurre cuando está 
situada en el extremo del cantiliver y el tramo suspendido en el cantiliver es cargado 
por todas las fuerzas del tren de carga qué pueden ser acomodadas en él. 


Momento resistente del tramo principal 
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Para cargas muertas todos los momentos positivos sobre el tramo principal 
pueden ser consideradas como reducidos por el momentoo resistente del cantiliver en los 
apoyos de igual manera como los hallados cuando se trató de vigas con uno o más 
cantilivers. 

Para fuerzas vivas los momentos positivos si se tratase de vigas simplemente 
apoyadas. Los momentos negativos en el tramo principal son producidos, cuando los 


cantilivers están enteramente cargados y el tramo descargado. (Ver figura 6.8) 


Esfuerzos cortantes 

Para fuerzas muertas y sobrecargas, los esfuerzos cortantes exteriores en los 
cantilivers varían de un mínimo en .el extremo donde es igual a la reacción del tramo 
suspendido, a un máximo en el apoyo donde es igual a la reacción del tramo suspendido 
más todos los pesos sobre el cantilivers. 

En el tramo principal, de una viga con dos cantilivers simétricamente cargados, la 
fuerza cortante para fuerzas muertas es la misma que para una viga simplemente apoyada. 
Para una viga con un cantiliver la fuerza cortante debida a fuerzas muertas, en el entrante al 
cantiliver es incrementado por: 

M.(d) 
l 

Donde M.(d) es el momento resistente del cantiliver en el apoyo para fuerzas 
muertas “I” la longitud del tramo. En el extremo libre, el esfuerzo cortante disminuye en el 
mismo aumento. 

Para fuerzas vivas, el esfuerzo cortante en el paño principal es considerado igual al 
esfuerzo cortante en una viga simplemente apoyada más Mc(1M, donde Mc(l) es el 
momento resistente producido por las fuerzas vivas en el cantiliver siguiente a la mitad del 
paño considerado. En una viga con un cantiliver no hay incremento en el esfuerzo cortante 


debido a .las fuerzas vivas en la mitad de la viga siguiente al final libre. 


Calculo del extremo del voladizo 

El apoyo del tramo suspendido en el cantiliver se hace reduciendo el peralte a la 
mitad, poniendo lo que se llama una pestaña de enlace. Para reforzar la zona se 
acostumbra colocar una vigueta transversal entre la parte comprendida entre el tramo 
extremo y el suspendido. 

Se calcula como un cantiliver corriente, siendo el momento igual a la reacción 


máxima, por la distancia del centro del apoyo a la cara: 
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M =Rx 

Con este momento se calcula al área de acero, recomendándose aumentar ésta 
área al doble de la que arroje él cálculo, esto como medida de seguridad, teniendo en 
cuenta que el costo es pequeño con relación al costo del puente. 

En el caso de que el área de acero de la loza que se lleva, no es suficiente, se 
colocarán bastones como lo muestra la figura, en la longitud AB. 

Se determinará el esfuerzo cortante que permite calcular los estribos que se 
recomienda que sean en forma de W y se colocan hasta una distancia igual a la altura 
del voladizo para evitar rajaduras a 45°. 

Esto podrá entenderse mejor con la ayuda del figura 6.9: 


Losa 












E 


Y 


+ 
] we Tramo 


Volado Vigueta h/2 Suspend ido 


Transversal 





Figura 6.9 


6.4. Puentes continuos de concreto. 

Los puentes continuos de concreto de tres, cuatro o cinco tramos, ya sea 
simplemente apoyados sobre sus pilares o forjando pórticos con ellos se adaptan a la 
mayoría de los cruces des ríos y creces a desnivel. Para luces grandes (probablemente hasta 
50 m.) la viga T continua ofrece una solución muy económica, y para luces menores de 11 
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m. la losa continua presenta ventajas, en luces que exceda las económicas de las vigas T, 
los puentes de sección hueca son mas económicos. 

Desde que los puentes de viga continua están mejor proporcionados cuando las luces 
de los tramos interiores es de 1.3 a 1.4 veces la luz de los tramos extremos, para cargas y 
esfuerzos unitarios en uso común este tipo de puentes se prefiere a uno compuesto de 
tramos simplemente apoyado, por que los pilares se pueden colocar en el margen del río o 
al costado de la vía en cruces a desnivel. 

En los apoyos interiores solamente se necesita un soporte, reduciéndose por lo tanto 
el ancho de los pilares, en comparación con los de tramos simplemente apoyados. 

Los puentes continuos además necesitan una menor cantidad de juntas de dilatación 
lo que reduce el primer costo ligeramente y él costo de mantenimiento de las uniones. 

En un puente de viga continua bien diseñado, el peralte de las secciones sigue lo más 
cercanamente posible el requerimiento del momento; variando desde un mínimo en el 
centro de los tramos a un máximo en los apoyos. De ésta manera se reducen también el 
efecto del peso propio. 

La variación de sección del centro a los apoyos es también favorable a los 
requerimientos de los esfuerzos. 

La reducción en el peralte de tramo particularmente 

en el centro da al puente continuo una gran ventajan ventaja tanto arquitectónico 
como económico desde que los puentes de tablero superior pueden ser usados en 
reemplazo de los de tablero inferior (generalmente muy falto de estética) cuando se 
requiere una cierta de peso libre. Además cualquier ensanche futuro puede ser Llevado a 
cabo con mayor economía. 

La mayor luz de los tramos interiores, necesaria por razones estructurales y el 
acartelamiento delimitado de estos puentes contribuye a una apariencia mas estética. 
Cuando es necesario por razones de estética, aumentar el peralte en los apoyos sobre la 
cantidad requerida éstos puede hacerse con un pequeño o ningún costo adicional, por que 
un decrecimiento comparable se produce en la parte central. 

6.4.1. Diseño. 

Los pasos más importantes en el diseño de un puente son la organización y 

disposición de los datos y la selección del tipo de puente. Es aquí en donde la mayor parte 


de las economías se hace o se pierden. 


6.4.2. Relación entre luces de tramos. 
Cuando la luz del puente es tal que pueda hacerse de una unidad completa, el 
número de tramos y sus longitudes relativas están influenciadas por la topografía del 
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lugar, que puede fijar la posición da pilares y estribos o por la libertad suficiente para 
elegir las posiciones de mayor economía y mejor servicio. 
En aquellos lugares donde se pueden colocar los pilares y estribos donde se deseen, 
la posición de tramo extremo será: 
a) Para puentes de losas continuas: 
Tramo extremo hasta 12 M....oooooo.o.c..c..... 1.26 
Tramo extremo de l224 17M... 1.31 
b) Para puentes de vigas continuas: 
Tramos extremos mayores de 12 m......... 1.37 a 1.40 


Las relaciones anteriores resultan da las relaciones peso muerto a sobrecarga que se 
obtienen con las cargas tipo de la A.A.S.H.T.O, y carga de trabajo de fs = 1260 kg/cm3 . y 
fc = 0.40 fc' para el momento positivo y fe = 0.45 fc' para el momento negativo, 
asumiendo un concreto de fc'= 210 kg/cm3. Por supuesto para cualquier otro tipo de 
cargas o carga de trabajo habrán ligeras variaciones de estas relaciones 

Las relaciones dadas anteriormente son para tableros continuos, que no son 
monolíticos con sus apoyos. Los tramos vinculados con estas relaciones darán momentos 
que requieren la misma altura o peralte en la parte central así como igual cantidad de acero, 
donde de esta manera un diseño balanceado costo mínimo. 

Cuando el puente es monolítico con sus apoyos se pueden aumentar algo ésta 
relación, el aumento que se dé dependerá de la rigidez de los apoyos. 

En puentes largos: en zona de inundación, de ríos (zona de desborde), cruces o 
desniveles muy largos, carreteras súper elevadas, etc. el problema de libertad suficiente 
para escoger las luces, lo que dará un diseño balanceado. Es deseable estar en esta 
situación para tener un arreglo práctico del acero y una buena apariencia. 

Para puentes vigas, bajo condiciones promedio, la longitud de los tramos extremos, 
es una serie de tramos continuos que no sean monolíticos con sus apoyos es 
aproximadamente como sigue para varios tipos de infraestructuras de concreto 
armado: 

Sobre caballetes de pilotes 15 m. 

Sobre caballetes tipo pórtico 15 a 20 m. 

Sobre pilares sólidos de construcción ligera: 18 a 24 m. 

Sobre pilares sólidos dé construcción pesada más dé 24 m. 

La longitud económica de los tramos intermedios se obtienen a partir de las 
relaciones dadas anteriormente. 


Tablero monolítico con infraestructura 


Puentes Pág. 6-20 


Capítulo 6. Puente de Vigas 


Existen algunas ventajas en construir el tablero y la infraestructura monolíticas, 
pero también algunas desventajas que deben ser tenidas en cuenta. 

Entre las ventajas: 

1%) Puede ser muy útil un aumento en la relación entre la luz del tramo intermedio y 

el exterior, cuando se necesitan unos metros extras e luz libre, para el paso del curso 

de agua o carretera inferior. 

2°) Reducen los momentos en la parte central y aumentan el momento en el apoyo, 

lo que origina una reducción en la carga muerta. 

3%) La disminución del peralte hace posible una disminución de la altura del puente. 

4°) El ancho del pilar puede disminuirse, haciendo mayor la luz libre. 

5%) Aumenta la estabilidad de la estructura. 

6%) No se hace necesario, el uso de rodillo o cualquier otro dispositivo de apoyo. 


7%) Se mejora la apariencia. 


Entre las desventajas tenemos: 

1% Los esfuerzos debidos a temperatura se hacen notable y deben ser tenidos en 
cuenta, sobre todo cuando se trata de pilares pequeños y muy rígidos y las luces son 
grandes. Igualmente cuando la luz total pasa de 60 m. y la relación de altura a ancho 
de pilares es menor que doce, los esfuerzos debidos a cambios de volúmenes se 


hacen grandes. 


Mientras que las ventajas parecen derrotar completamente a las desventajas, el 
aumento en los esfuerzos debidos al cambio de temperatura y retracción pueden hacerse 
muy grandes y la estructura no económica. 

6.4.3. Tramos articulados 

Cuando la configuración necesita dos o más grupos de tramos los grupos pueden ser 
unidos por una articulación cerca del punto de contra-flexión de uno de los tramos extremos 
de un grupo o puede haber una articulación cerca de cada uno de los puntos de contra- 
flexión o inflexión. 

a) Los tramos de dos grupos pueden hacerse casi tan largo como los tramos 
intermedios, mejorando la apariencia del puente. 


b) Se da la junta de expansión con el tramo y no el pilar. 


Si se usa una junta de dilatación en cada punto de contra-flexión la altura del 


cálculo no aumenta, sin embargo si solamente se coloca una junta de dilatación, por 
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la asimetría ocasionada hay un recargo en la labor de cálculo que está más 


compensada con el ahorro en el procedimiento de construcción. 


6.4.4. Selección del tipo de la estructura. 
Antes de hacer un análisis de costo es necesario escoger la infraestructura, los tipos 
usuales de estas son: 
a) Caballetes de pilotes: los pilotes de concreto pueden ser usados en cualquier lugar 
donde puedan hincarse, excepto donde la relación del pilote es muy grande para las 
dimensiones y espaciamiento de los pilotes o en aquellos lugares donde son 
necesarios pilares muy juntos. Para estribos abiertos los pilotes de concreto armado 
rinden satisfactoriamente. 
b) Caballete tipo pórtico: se pueden usar donde no se puedan hincar pilotes o done 
las reacciones son muy grandes para ellos. Generalmente pueden servir como 
estribos. 
c) Pilares sólidos: son necesarios cuando es indispensable una gran masa para 
resistir altas fuerzas de viento, hielo o protección contra el tráfico bajo el puente. 
d) Estribos cerrados: son necesarios cuando no es posible dada la pequeña longitud 


construirlo abierto. Son menos económicos que los abiertos. 


6.4.5. Cargas. 
Se usa para el diseño las especificaciones por la A.A.S.H.T.O; se puede 
simplificar grandemente el cálculo de momentos y esfuerzos cortantes por el método 


de líneas de influencia, que se recomienda y es el que usara para el cálculo. 


6.4.6. Distribución de cargas de las ruedas. 

Todavía no existe un método exacto para el cálculo de la distribución de las 
cargas de las ruedas sin embargo para propósitos prácticos se pueden obtener 
resultados satisfactorios distribuyendo las cargas, de la rueda para losas sólidas, de acuerdo 
con la siguiente fórmula: 

E = 0.1355 +3.2 


En la que E es el ancho en pies (máximo 6 pies), en el cual se distribuye la carga de 


una rueda y S es la longitud del tramo cargado en pies; ésta fórmula se basa en un ancho 
de vía de 10 pies (3 metros). 
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En el diseño de puentes vigas considerando la vía de tres metros la porción de 
carga de llanta que lleva cada viga es S1/5 en la que Sl es la distancia centro a centro de 
vigas en pies. 


6.4.7. Métodos De Diseño. 

El método de análisis se basa en la distribución de momentos o método de Cross. 

Momentos de empotramientos y constantes de la viga 

La fórmula de los momentos finales (suma de la .serie infinita obtenida e las 
sucesivas distribuciones y compensaciones Según el método de Cross), tienen en cuenta 
los siguientes valores. 

M Momento de empotramiento (negativos para cargas y alargamientos del tramo y 
positivo para acortamiento el tramo). 

C Factor de compensación de Canny Over (siempre negativo). 

D factor de distribución siempre (positivo). 


Los valores anteriores dependen de la manera en que varía el momento de inercia 
entre los apoyos. Las curvas para estos valores, han sido preparadas para miembros 
simétricos o asimétricos con el trasdós formados por dos arcos de parábolas, con vértice 
en un mismo punto, el centro del tramo: 





Figura 6.10 


ha y hb son los valores del aumento del peralte a distancias 
a y b de la línea central del tramo y se puede obtener a partir de la ecuación de la 
parábola: 
_a@.rAhc 
BR 


2 
nb= b E 
ER 


De las ecuaciones anteriores se puede obtener el peralte del tramo en cualquier 
punto añadiendo los valores de ha ó hb que es constante. 
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Para miembros simétricos o asimétricos con acortamiento parabólico o recto 
existen tablas, para vigas de variación irregular o discontinua, cuando la variación del 
aumento de inercia es irregular o discontinuo será necesario recurrir a otros métodos por 
ejemplo la columna equivalente para obtener estas constantes. 

Las tablas o ábacos de constantes y momentos de empotramientos han sido 
preparadas en función de rA y rB y para puentes de losa sólida. Los parámetros son: 

hA—hc hB -hc 
=— rB = —— 
he he 
Sin embargo pueden usarse también para vigas T con acartelamiento parabólico, 


rA 


desde que la variación del momento de inercia puede ser reducido a una losa equivalente 
con un error menor de 1%. 
Los valores de rA y rB para una losa equivalente pueden ser obtenidos: 
IA IB 


E 1/3 _7 AE 
"ASC mae 


a 


IA y IB momentos de inercia en extremos , de la viga T. 

IC momento de inercia en el centro de la viga T. 

En estos valores del momento de inercia no se considera el fierro. En realidad 
este aumentará los momentos de inercia pero como solo se utilizan valores relativos no 


tiene influencia apreciable. 


6.4.8. Factores de distribución. 

Cada factor de distribución: Bag, Dña, Dc... etc.. se obtienen como una relación 
entre la rigidez en el extremo del miembro a la suma de las rigideces de todos los 
miembros que concurran en el punto, incluyendo el apoyo si el tramo se encuentra 
rígidamente a él. 


k = Coeficiente de rigidez obtenida de ábacos. 
L = Luz del miembro o de los miembros. 
Ic = Momento de inercia en el centro de la luz. 


E = Módulo de elasticidad del concreto, que puede no ser considerado. 
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K = Rigidez del miembro o sea el momento necesario para hacer girar el miembro 
simplemente apoyado a través de un ángulo unidad el otro extremo está 


empotrado. 


Los coeficientes de rigidez obtenidos de los ábacos son para miembros continuos y 
tienen por lo tanto aplicación para los tramos interiores del puente. Desde que los tramos 
exteriores son generalmente no continuos, es decir no son monolíticos con el estribo, es 
necesario corregir la rigidez obtenida de la curva en tal forma que sea aplicable a esos 
elementos; puede demostrarse que el coeficiente de rigidez en el extremo continuo de una 
viga no continua en A es: 

k =(1—C1sCpa)Kga 

En la que kga = coeficiente de rigidez de la curva. 

Cas y Cga = Carry Over de A y B. 


6.4.9. Momentos debidos a cambios de longitud. 

Cuando el tramo descansa sobre los pilares y no es monolítico con ellos, los cambios 
de longitud ya sea por temperatura o fraguado no originan momentos en el pilar ni en el 
tramo. 

En el caso que el tramo sea monolítico con dos o más pilares existirán momentos en 
los puntos de vaciado monolítico debido a la deflexión en la parte superior del pilar con 
respecto a su base. 

El desplazamiento en la zapata es muy problemático dependiendo de luces, carga de 
trabajo del terreno y tipo de cimentación. Es costumbre determinar el momento en la parte 
superior del pilar considerando que no hay desplazamiento en la cimentación, este da los 
mayores momentos en el pilar y aunque disminuye el momento positivo esto no es 
muy apreciable. 

Llamando A a la deformación y h a la altura del pilar los momentos de 
empotramiento serán: 

6.5. Puentes de hormigón preesforzado. 
6.5.1.Introducción. 

El hormigón preesforzado es una de las técnicas modernas en el ramo de la 
construcción, aunque las primeras proposiciones para aplicar el preesfuerzo al hormigón se 
hicieron desde 1886 en los estados unidos esta fue patentado el año 1928 por un 
renombrado ingeniero francés de nombre Eugene Freyssinet como resultado de reflexiones 


y experimentos a lo largo de varios años. 
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Esta técnica ha permitido obtener estructuras similares a las que se obtienen con el 


hormigón armado pero con múltiples ventajas según se describe a continuación: 


6.5.2. Ventajas. 

a) Una gran ventaja sobre el hormigón armado es que el preesforzado es un material 
homogéneo e infisurable, porque en ciertas obras en las que se ha sobrepasado la carga 
máxima para la que han sido diseñadas aparecen fisuras corrientemente microscópicas las 
que en el hormigón preesforzado se cierran inmediatamente dejada de actuar la sobrecarga 
excesiva, lo que no acontece con el hormigón armado. Es decir que se tiene un una mejoría 
del comportamiento bajo carga de servicio para el control de agrietamientos y deflexiones. 
Siendo estas reflexiones de gran importancia teniendo en cuenta que la fisuración en el 
pasado ha sido tomada como un índice de mala construcción ya que trae consigo el riesgo 
de corrosión de los aceros y desagregación del hormigón. Sin embargo es de conocimiento 
general que la fisuración en el hormigón armado es un fenómeno normal e intrínseco, que 
aparece inclusive al inicio de su funcionamiento, por lo que es preciso encarar la limitación 
de las fisuras pero no suprimirlas. 

De lo que se trataba era de introducir en el hormigón una compresión previa para 
impedir la fisuración que se debería a esfuerzos posteriores de tracción idea intuitiva en las 
bóvedas en las que la compresión previa, proviene de la acción de la gravedad. 

Inicialmente trataban de impedir la fisuración introduciendo una tracción previa en 
las armaduras, pero esto no funcionaba por las siguientes causas importantes: 

Nadie discutía el hecho de que el hormigón resiste bien en compresión y la 
encerradura en tracción. Pero en esa época se ignoraba el fenómeno de fluencia, que no se 
manifestaba porque las fatigas admisibles en compresión eran mucha mas bajas que en la 
actualidad. 

Igualmente, si se traccionaba al máximo los aceros de esa época su alargamiento era 
imperceptible. El acortamiento del hormigón debido a la retracción y a la fluencia era del 
mismo orden por lo que no quedaba la precomprensión previa, es decir que la fisuración se 
reducía pero no se alcanzaba el objetivo. 

Fue Freyssinet quien alcanzó este objetivo y lo explicó de la siguiente forma: "Es 
necesario introducir en el hormigón fuerzas artificiales aplicadas en forma constante tales 
que bajo el efecto simultáneo de estas fuerzas, las sobrecargas y las diversas acciones, el 
hormigón debe permanecer sin fracturas, ni fisuras” Para que este resultado sea alcanzado, 
no es el acero quien resistirá a los esfuerzos de tracción, será solo hormigón el que resista a 


todas las solicitaciones, sin ser descomprimido, gracias al pretensazo, en consecuencia el 
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principio de funcionamiento de esta técnica es completamente diferente al del hormigón 
armado. 
Por otra parte, el módulo de elasticidad no es constante porque varía con las fatigas 


y su duración, hecho que fue esclarecido unos veinte años después por otros investigadores. 


b) El hormigón preesforzado es un material muy elástico, es decir que recupera su 
posición original en cuanto dejan de actuar las cargas. Debido a lo cual puede soportar 


cargas dinámicas como es el caso de los puentes. 


c) El hormigón preesforzado ofrece una gran seguridad, ya que en el momento del 
tesado se tiene una prueba de carga del material, la cual es una de las máximas 
sobrecargas. 


d) Permite la utilización de materiales de alta resistencia como el hormigón y el 
acero 


e) El hormigón preesforzado permite mejorar la estructura de las obras porque se 
dispone de elementos mas ligeros y gracias a las posibilidades técnicas que es demasiado 
largo exponerlas, el hormigón pretensado permite un aumento de luz para una misma altura 
de viga disponible. 


f) El hormigón preesforzado es un material que facilita la prefabricación, 
permitiendo la múltiple ocupación de los encofrados y reduciendo al mínimo el 
apuntalamiento. Vale decir que la fabricación de muchos elementos con las mismas 


dimensiones permite tener mayo rapidez por la fabricación en serie 
g) Mayor control de calidad en elementos preesforzados, debido a la existencia de 
mejores métodos de control de calidad en una planta de los que se dan en las condiciones 


normales de una obra. 


h) La principal ventaja es que para tramos simplemente apoyados con luces mayores 


a los 20 m. se obtienen estructuras mucho más económicas. 


6.5.3. Clasificación. 
Las estructuras preesforzadas se clasifican en los dos grupos siguientes: 
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a) Las postesadas cuya característica fundamental es de que los cables se colocan 
dentro de vainas, las que van embebidas en la masa del hormigón, procediéndose al 
tesado de los cables una vez que el hormigón ha endurecido. 


b) Las pretesadas que requieren de bancos o mesas de tesar, son aquellas en las 
que el acero es tesado y anclado en estribos terminales antes de hormigonar el 
elemento. Después de endurecido el hormigón, se sueltan los anclajes y debido a la 
adherencia entre el acero y el hormigón, el primero no puede retomar su longitud 
normal quedando en tensión y transmitiendo así su fuerza al hormigón. Esta forma 
de pretensar se la emplea especialmente en la prefabricación maciva de elementos, 
en cambio en la construcción de puentes es más corriente el empleo del postesado. 


6.5.3.1. Secciones transversales empleadas en puentes de hormigón pretensado. 

La sección más simple desde el punto de vista de encofrados y hormigonado viene a 
ser la sección rectangular que se la utiliza en puentes losa para luces de alrededor de 12 m. , 
luego vienen las losas alveoladas y las losas nervuradas con objeto de disminuir el peso 
muerto para luces hasta los 18 m. y para lograr luces mayores se tienen las secciones cajón 
empleadas preferentemente en estructuras hiperestáticas o en puentes curvos y las secciones 
de losa y vigas empleadas mas bien en tramos isostáticos de hasta 50 m. de longitud y 
finalmente para grandes luces y vanas fajas de tráfico se tiene una combinación de estos 
dos últimos tipos que dan la sección de losa y vigas cajón. 


En la figura 6.11 se resume lo anterior. 





Losa alveolada mmm» Cajon 


Losa 





Losa y vigas 
cajón 


\ A { 


Losa nervurada = Losa y vigas yi 


Figura 6.11 
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6.5.4. Propiedades geométricas de las secciones. 

Tratándose de una técnica en la cual la sección trabaja como material homogéneo, 
sus propiedades geométricas deberán ser evaluadas sin despreciar ninguna parte de la 
sección. 

Para el cálculo se toma en cuenta el área neta de la sección de hormigón, su 
momento de inercia, las distancias de su centro de gravedad a las fibras superior e inferior y 
con ellas los módulos de sección superior e inferior, los radios de giro y el rendimiento de 
la sección. 

Para la fase de tesado, se debe verificar la sección descontando los huecos de las 
vainas, pero como luego se rellena con lechada de cemento para el resto de los cálculos se 
verifica con la sección llena. Inclusive, se puede verificar homogeneizando la sección con 
el acero que llena las vainas 

Una suposición aproximativa del área y del momento de inercia pueden cambiar 
completamente las tensiones provocando daños en la estructura. 

La construcción por medio de vigas prefabricadas es frecuente que se la lleve a cabo 
mediante un pretensado parcial de sus cables hasta el lanzamiento de las vigas para luego 
de vaciar a losa recién tesar el resto de los cables, con lo que se genera una sección mixta 
formada por 

hormigones de diferente edad y calidad por lo que será necesario calcular las 
propiedades geométricas homogeneizando a un solo tipo de hormigón en base a la relación 


de sus módulos de elasticidad. 


antro de gruvadoad 
de la sección 





Figura 6.12 
Para el cálculo de las propiedades geométricas se toma la notación de la figura 6.12 
cuyo significado es: 
A = Área de la sección transversal de la viga. 
Vs y Vi = Distancias del baricentro a las fibras superior e inferior. 
e  = Excentricidad del cable con respecto al centro de gravedad. 
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c, yc, = Distancias que definen el núcleo límite, o sea la zona en la que debe caer 
la componente T, de la fuerza de pretensado como resultante de la composición de 


fatigas cuando la viga está con carga o en vació para evitar tracciones. 





I = Momento de inercia respecto al centro de gravedad. 
d = Recubrimiento desde el centro de gravedad de los cables. 
1 
W, = y" Modulo superior de seccion 
1 
W, = ES Modulo superior de seccion 
1 SE , 
0 = —— = Rendimiento de la seccion 
AVV, 
W, ; AS ; 
c, =0V, = F = Distancia limite superior del nucleo 
W, ; ala E 
c, =0V, = A = Distancia limite superior del nucleo 


6.5.5. Teoría para el diseño. 
Los miembros de hormigón pretensado deberán cumplir los siguientes requisitos que 


se especifican para la resistencia ultima y para las tensiones admisibles. 

El diseño se basa en la resistencia ultima y en el comportamiento para las 
condiciones de servicio correspondientes a todas las etapas que pueden ser criticas durante 
la vida de las estructuras a partir del momento pretensazo. 

Suposiciones básicas.- 

Para fines de diseño se asumen las siguientes suposiciones: 

a) Las deformaciones varían linealmente a lo alto del miembro con los cambios de 

la sobrecarga total. 

b) Antes del agrietamiento, las tensiones son proporcionales a las deformaciones. 

c) Después del agrietamiento, se desprecia la tracción en el hormigón. 


6.5.5.1. Tensiones admisibles. 
El proyecto de miembros preesforzados se basa en la resistencia característica 


generalmente del orden de 35 MPa a la rotura en probetas cilindricas a los 28 días, 
pudiéndose alcanzar hasta 42 MPa siempre y cuando la obtención de dicha resistencia sea 
rigurosamente controlada. En proyectos muy particulares es posible diseñar inclusive con 


fatigas mayores. 
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6.5.5.2 Aceros para preesforzado. 

Estos aceros son de alta resistencia y sus características deberán ser como las que se 
dan a continuación: 

Su resistencia a la rotura deberá estar comprendida entre 1600 y 2200 MPa con 
alargamientos a la rotura de 4 a 9 % sobre longitudes iguales a 10 veces el diámetro. El 
límite de fluencia convencional para este tipo de aceros normalmente está fijado entre 83 y 
90 % ce ¡a fatiga de rotura. 

Con relación al fenómeno de relajación o sea la caída de tensión en el acero a lo 
largo del tiempo y para un alargamiento constante no existe aún una teoría fundamentada 
científicamente. Sin embargo, la mayoría de las investigaciones coinciden en afirmar que la 
relación del acero en función del tiempo sigue una trayectoria lineal para una escala 
logarítmica. En las primeras horas de los ensayos, la relajación no sigue muy bien la ley 
lineal, pero a partir de 10 a 100 horas coincide esta suposición. 

Tensión temporal antes de que ocurran las pérdidas 


por retracción y TENCIA viciiicannd iio 0.7 fs 
Tensión para las cargas de servicio después de las 

Pérdidas: auna iii 0.8 fy 
Donde: 


fs = Resistencia a la rotura del acero para pretensado. 
fy = Tensión en el punto de fluencia del acero para pretensado. 
6.5.5.3 Hormigón para preesforzado. 

En las estructuras preesforzadas conviene también que el hormigón alcance 
resistencias altas, porque así la sección elegida podrá ser pequeña, lo que disminuye su peso 
propio y al mismo tiempo permite la obtención de luces mayores. 

Debido a las tensiones altas que provoca el pretensado, las resistencias que se 
asumen para el hormigón son alcanzadas perfectamente, por ello es que se debe tener un 
especial cuidado en la preparación de estos hormigones y se puede citar como regla general 
la relación de agua cemento, no debe pasar de 0.45, siendo una relación aconsejable A/C = 
0.38. 

Un alto contenido de cemento aumenta la retracción de fraguado y la fluencia lenta 
del hormigón, por lo que no es conveniente sobrepasar los 3.75 Kn/m3 de dosificación en 
cemento. En algunos casos se puede emplear plastificantes para evitar el aumento de agua y 
obtener una mayor trabajabilidad del hormigón. 
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En los sitios muy fríos especialmente en los meses de invierno se debe tener un 
especial cuidado ya que las bajas temperaturas disminuyen la resistencia final. 
Para el módulo de elasticidad del hormigón bajo cargas instantáneas o de corta 
duración (inferior a 24 horas) y al cabo de j días, se tiene: 
E, =120003/f., MPa. 


Donde: 
Ía 


es la resistencia característica del hormigón a los j días expresada en MPa. 


Cuando las cargas son de larga duración, se denomina modulo diferido y viene dado 


por la expresado por: 
E,, =40003/f., MPa. 


Tensiones temporales antes de las pérdidas por retracción y fluencia: 


Compresión: 

Miembros pretesados............... 0.60 E 
Miembros postesados............... 0.55 fa 
Tracción: 


No se especifica fatiga admisible temporal. 


Donde: 


Trn Resistencia característica del hormigón a compresión en el momento del 


pretensazo inicial. 


Otros sectores: 


7 I . Jf. 

Areas en tensión sin armadura adherida 1.4 MPA o 0.253 N ° 

Si las tracciones calculadas exceden este valor, se adicionara acero estructural para 
resistir la fueraza total de tracción en el hormigón calculada en base a una sección no 


fisurada. 


q e y «¡Es 
La máxima tracción no excederá de 0.632 N ° 


Para miembros sin armadura adherida 0. 
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Tensiones bajo cargas de servicio, después de producidas las perdidas: 


Compresión 0.40 f 


Tracción: 


Para miembros con armadura adherida 0.506 fE 


Para severas condiciones de exposición relacionadas con las corrosión tales como 


las que presentan las zonas de la costa 0.235 Y. 


6.5.5.4. Perdidas del preesforzado. 
Se distinguen dos tipos: 


6.5.5.4.1. Por fricción de los cables. 
La cual se presenta en estructuras postesadas, en las que los cables deben tener 
libertad de movimiento en la dirección del tesado, el cual es afectado provocando una 


disminución del esfuerzo de pretensazo. 


6.5.5.4.2. Perdidas por pretensado. 
Las cuales se pueden subdividir en: 
Contracción 
Acortamiento elastico 
Fluencia del hormigón 
Relajación del acero de pretensado 


6.5.6. Datos para el predimensionamiento. 

En hormigón preesforzado, se puede solucionar con losa las luces comprendidas 
entre 10 y 15 m. Vigas pretensadas por adherencia para luces de 8 a 25 m. Vigas postesadas 
para luces entre 20 y 45 m. 

Las alturas económicas son del orden de L/25 para las losas y de L/16 a L/20 para 
las vigas. La altura económica en las vigas está próxima a L/16 pudiéndose llegar a L/22 
con un suplemento de precio del orden de 20 %. 

Para luces comprendidas entre 20 y 45 m. el tablero está constituido por dos, tres o 
más vigas de altura constante y alma relativamente delgada, con una separación entre ejes 


comprendida entre 2.5 y 3.5 m. 
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En el sentido transversal, la losa puede ser en hormigón armado o también 
pretensado. Una forma alternativa consiste en construir las vigas con el cabezal superior 
dispuesto para que sirva de losa mediante un tesado de la misma luego del lanzado de las 
vigas. 

Las vigas pueden ser prefabricadas O vaciadas en sitio, prefiriéndose las 
prefabricadas cuando su número así lo justifique o cuando no es posible encarar la 
construcción sobre encofrados y puntales. 

La luz económica de este tipo de tableros está comprendida entre 30 y 35 m., sin que 
ello limite el llegar a los 45 m. y como el precio sube rápidamente en proporción a la luz 
para puentes de mayor luz habrá que analizar otras soluciones. 

Los diafragmas no deben ser suprimidos a pesar de que representan carga muerta 
puntual, porque de hacerse la losa debe ser reforzada en forma apreciable. 

Para luces comprendidas entre 50 y 100 m. (campo de aplicación de los tramos 
isostáticos en acero), por razones de estética se emplea de preferencia tableros constituidos 
por una o más secciones cajón y cuyas longitudes económicas oscilan entre 60 y 90 m. 

En casos excepcionales con bielas inclinadas en los extremos es posible alcanzar 
100 m. de luz con tramo isostático. Su altura económica esta entre L/30 y 1733. 

Las vigas continuas vaciadas en sitio pueden estar formadas por dos o varias vigas y 
losa O por una O varias secciones cajón, siendo la altura económica aconsejable para el 
primer caso L/18 y para el segundo comprendida entre L/25 y L/30. 

Para luces comprendidas entre 50 y 300 m. se construyen puentes preesforzados en 
volados sucesivos, los que en su mayoría tienen la luz principal comprendida entre 70 y 100 
m. con la luz mas económica próxima a los 90 m. 

Los tramos de borde tienen luces del orden de L/2 + 10 a 15 m. 0 0.65 L (siendo L la 
luz central). La altura económica en correspondencia con las pilas es de L/16 pudiéndose 
llegar en casos necesarios a L/20. El espesor en la clave es de L/30 a L/40 con un mínimo 
de 1.5 m. 

El tablero va empotrado ó simplemente apoyado, en función de la flexibilidad de las 
pilas. En sección transversal se compone de un solo cajón con dos almas y rara vez con res 
o más almas, lo que si cuando al ancho libre de calzada es muy amplio, se utilizan varios 
cajones. 

Su construcción es mediante dovelas que pueden ser prefabricadas o vaciadas en 
sido. 

A partir de los 100 m. y especialmente alrededor de 200 m. cuando es necesario 
limitar el espesor del tablero una solución bastante empleada desde hace pocos años es la 
del puente a obenque 
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6.5.7. Diseño. 
La parte de diseño propiamente dicha no será tocada debido a que esta corresponde a 
la materia de presforzado para la cual ya existe un texto guía. 


6.6. Problemas Propuestos. 


Ejercicio 6.1. 


Sea un puente isostatico de 16 m. de luz de cálculo con un ancho libre de calzada de 
8 m. y con tres vigas principales y para el paso del camión MS18. 
La sección transversal es la que se muestra en la figura 6.13 
9.00 , 
ZG, 80 , 208% 4 y | 
eeo oem 


f 











Figura 6.13 


Ejercicio 6.2. 


Diseñar el ejercicio anterior para las mismas condiciones de carga al igual que la 
misma luz de cálculo pero esta ves sobre 5 vigas principales y realizar una comparación de 
precios. 
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CAPITULO 1 








Los puentes especiales surgen con la necesidad de vencer luces mas grandes y además el de ser 
obras que con un mejor comportamiento estructural. ( Puente Castejón, Navarra, España.) 


7.1. Introducción. 

Cuando las soluciones lineales de la superestructura , vigas continuas o pórticos, 
debido a la luz a cubrir devienen en costosas o antieconómicas, a pesar de la utilización de 
materiales de mayor rendimiento, se debe entrar en algún otro tipo de solución estructural 
mas provechosa, llegando así al análisis de puentes especiales entre ellos se tienen los 
puentes en arco y los puentes sustentados con cables como los colgantes y los atirantados. 


7.2. Puentes en Arco. 

En general se designa con el nombre de arco aquella forma resistente que sometida a 
cargas verticales, da lugar a presiones o reacciones oblicuas. 

A diferencia de las bóvedas corresponden a estructuras esbeltas porque con ellas se 
pretende cubrir luces mucho mayores, entre los materiales empleados para su construcción 
tenemos: La piedra, el hormigón armado o preesforzado y el acero; para los dos últimos se 
debe hacer un estudio muy cuidadoso de las solicitaciones. 
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Antiguamente se usaba la piedra que fue el principal material para la construcción 
de arcos hasta hace aproximadamente dos siglos, magníficos puentes de arco en piedra, 
construidos bajo la dirección de ingenieros del antiguo imperio romano, están todavía en 
servicio después de 2000 años, como soportes de acueductos o carreteras fotografía 7.1. 

En las siguientes figuras se puede observar algunos puentes arcos, elaborados en 
distintas épocas y que aun siguen en funcionamiento. 


a 





Fotografía 7.1.a. Puente de Alcántara, año 104. 
Puente de piedra de la Epoca Romana 





Fotografía 7.1.b. Puente Lugou (siglo XII), China. 
Puente de piedra de la Epoca Medieval 
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Puente de piedra de la Época Renacentista y Barroco 


En 1779 se construyó el primer puente metálico en arco, en hierro fundido y sirvió 
para el paso de vehículos sobre el valle del río Severn en Coalbrookedale, Inglaterra. Aún 
está en servicio pero sólo para tráfico peatonal ver fotografía 7.2.a. 





Fotografía 7.2.a. Puente de Coalbrookedale, (U.K.), Inglaterra , 1779. 
Puente de Hierro fundido 


Posteriormente se construyeron muchos puentes notables en acero y hierro, entre 


ellos podemos observar los siguientes ejemplos fotografías 7.2.b y c. 
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Fotografía 7.2.b. Puente de María Pía, (Oporto), diseñado por Gustavo Eiffel, 1887. 
Longitud del vano central: 160 m. 
Puente de acero del siglo XIX 


ASA 


A 





Fotografía 7.2.c. Puente Hell Gate, (Nueva York); diseñado por Gustav Lindenthal, 1916. 
Longitud del vano: 298 m. 
Puente de acero del siglo XX 


Hasta el año 1900, la piedra continuó siendo un competidor fuerte para el hierro y el 


acero. Después de 1900, el hormigón llegó a ser el principal competidor del acero para 
puentes de arco de luces cortas. 


Puentes 
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Teóricamente, si se trata del hormigón armado, ver fotografía 7.3 , la solución de 
los puentes con cualquiera de los tipos de arco corresponde a la mejor porque el arco viene 
a comportarse como un preesforsado natural, lo que permite aprovechar mejor los 
materiales, sin embargo su aplicación no es muy corriente, debido a que su construcción en 


sí encarece la obra especialmente en lo que a encofrados y apuntalamiento se refiere. 


A a 
Ed a O ben ps 





Fotografía 7.3.a. Puente en arco laminar de Schwandbach de Robert Maillart 
Puentes de hormigón 


7.2.1. Partes constitutivas de un arco. 

Son tres las partes principales de un arco: El arco propiamente dicho constituido a 
su vez por los mismos elementos que son detallados en la figura 7.1, las péndolas que son 
las que transmiten las cargas del arco y el tablero que se apoya o cuelga de las péndolas. 
Cuando el tablero se apoya sobre las péndolas trabajan como columnas. 
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Figura 7.1.a. Partes constituyentes del arco (El arco y los apoyos se construyen en forma 
monolítica a pesar de las consideraciones hechas en el calculo) 


También se puede distinguir según la ubicación del tablero una gran diferencia en 
las péndolas, que se detallará mas adelante. 


-Columna 
i 


-i 
j Ciové 


Arco 


¡7 Tablero 





















Figura 7.1.c. Puente en arco con tablero inferior 


Algunas definiciones son las siguientes: 

Clave, es la sección perpendicular al arco (directriz), en el punto más alto de su 
directriz. Directriz, es la línea que une los centros de gravedad de las diferentes secciones 
transversales del arco, es el eje del arco. 
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Arranque, es la sección perpendicular al eje del arco en su punto más bajo, siendo 
una sección común al estribo y al arco. 

Dovela, es la porción de arco comprendida entre el extradós y el intradós 
limitada por dos secciones transversales del arco. 

Extradós , es la superficie exterior del arco. 

Intradós , es la superficie interior del arco. 

Tímpano , son los espacios comprendidos entre el arco y el tablero a ambos lados 
de la clave. Es un volumen. 


7.2.2. Tipos de arcos. 

En el tipo de arco más natural, la componente horizontal de cada reacción, o 
empuje, es llevada a un contrafuerte, que también recibe la reacción vertical. A este tipo se 
hace referencia como arco verdadero. Sin embargo, la aplicación de la construcción en arco 
puede ampliarse económicamente en forma considerable soportando el empuje mediante un 
tirante, un miembro a tensión entre los extremos (arranques) de la luz. A este tipo de puente 
se hace referencia como arco atirantado. Es de observar que el arco atirantado viene a ser 
un equivalente al pretensado pero con el cable dispuesto exteriormente. 

El cuerpo del arco puede ser una armadura o una viga, y de acuerdo con eso, los 
puentes en arco se clasifican como de armadura (celosía) fotografía 7.4.a o de costilla 
sólida (sección simple) fotografía 7.4.b. 


m 





Fotografía 7.4.a. Puente New River George, W. Virginia (USA), 1976. 
Longitud del vano: 518 m. 
Puente de acero doble arco en celosía: Tablero superior 
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Fotografía 7.4.b. Puente sobre el embalse de Ricobayo, 1995. 
Longitud del vano: 168 m. 
Puente de acero de sección simple: Tablero superior. 


Los puentes en arco también se clasifican según su grado de articulación. Un arco 
empotrado, en el cual la construcción impide la rotación en los extremos de la luz, es 
estáticamente indeterminado de tercer grado en lo que respecta a las reacciones externas. Si 
la luz está articulada en los extremos, se convierte en un arco biarticulado, y es 
estáticamente indeterminado de primer grado. En los años recientes, la mayor parte de los 
puentes en arco se han construido empotrados o con dos articulaciones. A veces se incluye 
una articulación en la clave, adicional a las articulaciones de los extremos. El puente es 
entonces triarticulado y es estáticamente determinado. En todos estos casos es requisito 
importante que el terreno de fundación sea de muy buena calidad para garantizar su 
resistencia a las reacciones verticales y fundamentalmente a los empujes horizontales. 


Además los puentes en arco se pueden clasificar según la ubicación del tablero. El 
tablero se puede ubicar en distintas posiciones con relación al arco, por lo que estos puentes 
pueden ser: 

Arcos de tablero superior. 

Arcos de tablero inferior. 

Arcos de tablero intermedio. 
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Los arcos de tablero superior o de paso superior, son cuando los arcos están por 
debajo del tablero. Éste es el tipo más usual de arcos verdaderos y se emplean cuando la 
quebrada que se desea salvar es profunda y otras veces cuando se desea ganar gálibo para 
permitir el paso de los barcos si el río es navegable ver figura 7.2.a y fotografía 7.5 . Se 
puede ver en este caso que las péndolas trabajan en compresión al transmitir las cargas 
desde el tablero hasta el arco. 





Figura 7.2.a. Arcos de tablero superior. 
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Fotografía 7.5. Puente Puddefjord, Bergen (Noruega), 1998. 
Longitud del vano: 152 m. 


Los arcos de tablero inferior o de paso inferior , son usados especialmente cuando la 
rasante del camino es muy baja y por razones de estética se desea construir un arco, ver 
figura 7.6.c y fotografía 7.6 en el que todas las péndolas trabajan en tracción. Normalmente 
la solución de este tipo de arcos es con tirantes, caso en el que se los conoce como arcos 
atirantados. 
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Fotografía 7.6. Puente de Tangermunde sobre el Elba, (Alemania), 
Diseñado por F. Leonhardt. 
Longitud del vano: 185 m. 

Los arcos de tablero intermedio o de paso intermedio, tienen ubicado a media altura 
su tablero, en algún punto intermedio entre los arranques y la clave y son de buen aspecto 
arquitectónico. Se los emplea en quebradas no muy profundas o en pasos superiores porque 
en su parte central se consigue el gálibo necesario para el paso vehicular ver figura 7.6.c. 





Figura 7.2.c. Arco de tablero intermedio. 


En esta solución, se transmiten las cargas del tablero mediante las péndolas que en 


la parte central trabajan en tracción y en los extremos en compresión. 
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Fotografía 7.7. Puente sobre el Tyne (Newcastle), 
Diseñado porMott, Hay y Anderson, 1928. 
Longitud del vano: 162 m. 


7.2.3. Análisis de un puente Arco. 

Los arcos son las estructuras que mejor se comportan y utilizan las propiedades 
mecánicas de los materiales cuando trabajan exclusivamente al esfuerzo de compresión. 

Como se sabe el arco cuando está sometida a cargas verticales, da lugar a presiones 
O reacciones oblicuas, las cuales se pueden descomponer en sus componentes Vertical y 
Horizontal, recibiendo ésta última el nombre de empuje. La existencia del empuje, es 
precisamente lo que distingue a un arco. 

El arco es, en general, una estructura hiperestática, dependiendo su grado de 
indeterminación estática, de la forma de sustentación de los apoyos. 

Para el análisis de los esfuerzos en las diferentes secciones del arco, el método más 
conveniente es el del trazado de líneas de influencia para las componentes vertical y 
horizontal de la reacción del arco y para los momentos flectores, por el método de la teoría 
elástica. 


7.2.4. Selección del tipo y la forma del Arco. 

Elección de la directriz del arco. La directriz más efectiva será aquella con la cual 
el arco trabaje con los mininos esfuerzos. Esta situación tiene lugar cuando la directriz 
coincide con el polígono antifunicular de las cargas a las cuales está sometido el arco. 

Hay tres casos simples que son los siguientes: 

a) Arco horizontal sometido a presión de agua. En este caso en que el arco está 

sometido a fuerzas uniformemente repartidas y radiales el antifunicular de las 

cargas y por lo tanto la directriz está constituida por un circulo. 
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b) Arco sometido a carga uniformemente repartida sobre la horizontal, el 
antifunicular de las cargas es en este caso una parábola de segundo grado. 
c) Arco sometido a carga uniformemente repartida sobre la directriz, el 


antifunicular de las cargas es entonces una catenaria. 


En caso de los puentes que estén sometidos además de su peso propio a las 
sobrecargas constituida por cargas móviles y que por lo tanto tienen un gran numero de 
polígonos antifuniculares, la directriz más económica es aquella que equidista de las 
posiciones extremas de los polígonos antifuniculares. 

Por facilidad de cálculo, es conveniente que la directriz del arco sea una curva 
de ecuación conocida. Por otra parte la forma de la directriz es de la mayor importancia en 
el calculo del arco, pequeños cambios en su posición ocasionan variaciones apreciables 
en los esfuerzos, es por eso que debe ponerse gran cuidado en la elección de la directriz. 

Diversas fórmulas han sido propuestas por diferentes autores, pero siendo la 
sobrecarga móviles, los espesores dependiente de la directriz y el peso propio de los 
espesores y de la forma de la directriz, el problema es en realidad muy indeterminado. 

La mejor curva se obtiene con un poco de experiencia a base de un tanteo preliminar 
hecho a base de obras ya construidas, de características similares o de curvas recomendadas 
en los libros sobre el particular. 

El siguiente criterio ayudará a encontrar las curvas más convenientes: 

Si el arco es de tímpanos aligerados y por lo tanto su peso propio se acerca bastante 
a la condición de carga uniformemente repartida sobre la horizontal, la curva más 
conveniente es aproximadamente una parábola de segundo grado. 

Si el arco es de tímpanos llenos y la relación de flecha a luz es menor de 1/4, la 
curva más conveniente es una catenaria. La catenaria puede ser sustituida muy 
aproximadamente por una directriz circular de uno o más centros, teniendo la ventaja de 
una ecuación mas sencilla. 

Si el arco es de tímpanos llenos y la relación flecha a luz es mayor de 1/4, la curva 
más conveniente es aproximadamente una elipse. 

Las diferencias entre las diferentes curvas propuestas es tanto menor cuando mayor 
sea el rebajamiento del arco ósea cuanto menor sea la relación flecha a luz. 

Relación de flecha a luz. Permaneciendo constante la luz y las cargas, los esfuerzos 
en el arco son tanto menores cuanto mayor sea la relación de flecha a luz. Si a esto 
añadimos que para una altura de rasante dada, las cargas sobre el arco son menores para el 
arco mas peraltado, resulta que en los puentes la relación de flecha a luz debe se la mayor 
posible. 
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La línea de los arranques en el intradós debe coincidir o estar lo más bajo posible 
sobre las aguas máximas del río; y el extradós en la clave lo más cerca de la rasante posible. 
En los puentes de tímpanos rellenos y especialmente en los de albañilería es sin 
embargo conveniente dejar sobre el extradós en la clave un espesor de relleno mínimo de 
30 cm. para disminuir los efectos del impacto de la sobrecarga directamente sobre el anillo 
del arco. 
Arco normal : L/2 = flecha. 
Arco peraltado: L/2 < f 
Arco rebajado : L/2 > f 


Espesores del arco. El espesor de un arco es por lo general variable, de acuerdo a 
las exigencias de la línea de presiones en cuanto a la intensidad y posición. 

En un arco empotrado el espesor es mínimo en la clave y aumentando 
progresivamente hasta los arranques, el espesor en éste es de 1.5 a 2.5 veces mayor que 
el espesor en la clave tomándose los valores menores para el caso contrario. 

En un arco biarticulado el espesor es por lo general constante a través de todo el 
arco. 

En un arco triarticulado el espesor es mínimo en la clave aumentando 
progresivamente hasta un máximo que lo alcanza aproximadamente en los puntos cuartos, 
volviendo a disminuir hasta el arranque. El espesor en el arranque es siempre mayor que en 
la clave. 

La variación de espesores entre el mínimo y los máximos, se hace a base de 
pasar por los puntos más altos y más bajos del extradós y del intradós curvas de las 
mismas ecuaciones que la empleada para la directriz. 

La relación de variación de espesores y el valor absoluto del espesor en la clave 
no pueden fijarse sino a base de un tanteo preliminar. Diversas fórmulas se han propuesto 
para fijar el espesor en la clave, pero en realidad son muchas las variables que intervienen 
como ser; la luz, la flecha, la curvatura de la directriz, la calidad del material empleado, la 
calidad del concreto, la cantidad y calidad del refuerzo empleado, etc. Esta fórmulas no 
pueden tomarse sino como una guía para el tanteo preliminar. 

Las fórmulas dadas a continuación para el caso de bóvedas pueden servir de guía 
para primer tanteo; éstas fórmulas varían con la luz y la calidad del material; éstas fórmulas 
están dadas en metros, tanto la luz como los espesores. Los espesores hallados por éstas 
fórmulas son para arcos en bóveda, para el cálculo de un arco en anillos se tendría que 
hallar los momentos. 
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0.04(1.8 + L) 0.020(9.15 + L) 0.00046(1020 + L2 ) 0.020(23 + L) 
0.03(1.9 + L) 0.015(9.15 + L) 0.00033(1020 + L2) 0.016(23 + L) 


Tabla 7.1 Algunos espesores recomendados 
(fuente : Puentes y obras de arte Luis Pastor G ) 





El material especificado como de ladrillo puede ser también de piedra canteada u 
otra material de resistencia similar. 

El material especificado de granito, puede ser de piedra labrada a granito u otro 
material de resistencia similar. 

Otros elementos de gran importancia que influyen en la selección de la forma y el 
tipo del arco son los siguientes: 


Condiciones de cimentación. Si se requiere que un puente soporte una carretera o 
un ferrocarril a través de un valle profundo con laderas empinadas, un arco es 
probablemente una solución económica y posible (esto supone que la luz requerida está 
dentro de los límites razonables para construcción en arco). La condición de laderas 
empinadas indica que las condiciones de cimentación son apropiadas para la construcción 
de estribos pequeños y económicos. Por lo general es de esperarse que bajo estas 
condiciones la solución fuera un arco de paso superior. Sin embargo, pueden existir otros 
controles que dicten otra cosa. Por ejemplo, la necesidad de ubicar los apoyos del arco 
seguramente por encima del nivel de aguas máximas, puede indicar la conveniencia de una 
estructura de paso intermedio para obtener una relación apropiada flecha-luz. También, 
condiciones variables de cimentación en las laderas del valle pueden fijar una elevación 
particular como más conveniente que otras para la construcción de los estribos. El balance 
de tales factores determinará el mejor esquema para satisfacer las condiciones de 


cimentación. 


Construcción de arcos atirantados. En la localización de un puente en donde se 
requieran cimentaciones más o menos profundas para soportar reacciones grandes, un arco 
verdadero, que transmita las reacciones directamente a los contrafuertes, no es económico, 
excepto para luces cortas. No obstante, existen dos alternativas que pueden hacer posible el 
uso de una construcción en arco. 

Si puede usarse una serie de luces relativamente cortas, la construcción en arco 


puede ser una buena solución. En ese caso, el puente comprendería una serie de luces 
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iguales o casi iguales, para las cuales los empujes de la carga muerta en los apoyos 
intermedios estarían balanceados o casi balanceados. Con las luces cortas, los empujes no 
balanceados causados por la carga viva no serían grandes. De acuerdo con esto, aun con 
cimentaciones muy profundas, la construcción de pilas intermedias puede ser casi tan 
económica como para algún otro esquema con luces simples o continuas. Existen 
numerosos ejemplos en donde se ha utilizado este arreglo con arcos de piedra, hormigón y 
acero. 

La otra alternativa para atender los requerimientos de las cimentaciones profundas 
es la construcción en arco atirantado. El tirante alivia la cimentación del empuje. Esto pone 
al arco en directa competencia con otros tipos de estructuras para las cuales sólo resultan 
reacciones verticales de la aplicación de las cargas muertas y vivas. 

Ha habido alguna inquietud acerca de la seguridad de los puentes en arco atirantado 
porque los tirantes pueden clasificarse como miembros de fractura crítica. Un miembro de 
éstos causaría el colapso del puente si se fractura. Ya que el empuje horizontal en un arco 
atirantado es resistido por el tirante, gran parte de los arcos atirantados se desplomarían si 
falla el tirante. Aunque alguna inquietud sobre la fractura de los tirantes de vigas soldadas 
está bien fundada, existen métodos para introducir redundancia en la construcción de los 
tirantes. Estos métodos incluyen el uso de tirantes fabricados con múltiples componentes 
empernados entre sí, y tendones múltiples de postensionamiento. Los arcos atirantados con 
frecuencia son estructuras económicas y estéticamente agradables. Este tipo de estructuras 
no debe descartarse por esas inquietudes, porque pueden fácilmente diseñarse para 
atenderlas. 


Longitud de la luz. Generalmente, la determinación del mejor esquema para un 
puente comienza con un tanteo de la luz principal más corta posible. El costo por metro de 
la superestructura aumenta rápidamente con el aumento de la luz. A menos que existan 
factores que reduzcan de manera considerable el costo de la subestructura cuando se 
alargan las luces, la luz más corta posible será la más económica. 

Los puentes en arco son aplicables en un intervalo muy amplio de longitudes de luz. 
Por ejemplos de algunos puentes se puede decir que cubren un intervalo desde un mínimo 
de 60 metros hasta un máximo de 520 metros' . Con los aceros actuales de alta resistencia y 
bajo condiciones favorables, luces del orden de los 610 metros son apropiadas para 
construcciones económicas en arco. 


' Ver ejemplos mencionados en el libro Manual de Diseño de estructuras de acero Tomo II sección 13.8 
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Además de las condiciones de cimentación, muchos otros factores pueden influir en 
la longitud de la luz seleccionada para un sitio particular. Sobre aguas navegables, la luz se 
fija normalmente por requerimientos de gálibo por las agencias reguladoras. Por ejemplo, la 
guardia costera de los Estados Unidos tiene jurisdicción final sobre los requerimientos de 
gálibo en corrientes navegables. En áreas urbanas o altamente construidas, la luz puede 
fijarse por condiciones existentes del sitio que no pueden alterarse. 


Armadura o costilla sólida. La mayor parte de los puentes en arco en carreteras 
con luces hasta de 230 metros, se han construido con costillas sólidas para el cuerpo del 
arco. Sin embargo, podrían existir condiciones particulares que hicieran más económico el 
uso de armaduras para luces mucho más cortas. Por ejemplo, para un sitio remoto, con 
dificultades de acceso, los arcos en armadura pueden ser menos costosos que los arcos de 
costilla sólida, porque las armaduras pueden fabricarse en secciones pequeñas, livianas, 
mucho más fáciles de transportar al sitio del puente. 

Sin embargo, para luces mayores que 230 metros deben considerarse arcos en 
armadura. También, para luces por debajo de esta longitud con cargas vivas muy grandes, 
como pueden ser los puentes de ferrocarril, los arcos en armadura pueden ser preferibles a 
la construcción con arcos de costilla sólida. 

Para luces por encima de aproximadamente 183 metros, el control de la deflexión 
bajo carga viva puede dictar el uso de armaduras en lugar de costillas sólidas. Esto puede 
ser aplicable a puentes diseñados para cargas fuertes de carretera O cargas de tránsito 
pesado, lo mismo que para puentes ferroviarios. Para luces por encima de 305 metros, 


deben usarse arcos en armadura, excepto en algún caso muy poco usual. 


Articulación. Para arcos verdaderos de costillas sólidas, la escogencia entre 
extremos empotrados o articulados es estrecha. En un arco verdadero es posible soportar un 
momento sustancial en la línea de arranque si los detalles del apoyo se disponen para ello. 
Es probable que esto resulte más económico, en particular para luces largas. Sin embargo, 
la práctica común es el uso de construcción biarticulada. 

Una alternativa es permitir que el arco actúe como biarticulado bajo carga muerta 
parcial o total, y luego fijar los apoyos extremos contra rotación bajo carga adicional. 

Los arcos atirantados actúan básicamente como biarticulados, sin importar el detalle 
de la conexión al tirante. 

Algunos arcos se han diseñado como triartículados bajo carga muerta parcial o total, 
y luego convertidos a la condición de dos articulaciones. En este caso, la articulación de la 
clave está localizada por lo general en la cuerda inferior de la armadura. Si el eje de la 
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cuerda inferior sigue la línea de empujes para la condición de tres articulaciones, no habrá 
esfuerzos en la cuerda superior o en el sistema del alma de la armadura. La cuerda superior 
y los miembros del alma estarán esforzados sólo por las cargas aplicadas después del cierre. 
Estos miembros serán más o menos livianos y razonablemente uniformes en sección. La 
cuerda inferior es entonces el miembro principal que soporta la carga. 

Sin embargo, si el arco se diseña como biarticulado, el empuje bajo todas las 
condiciones de carga estará aproximadamente dividido por igual entre las cuerdas superior 
e inferior. Para una relación dada flecha-luz, el empuje horizontal total en el extremo será 
menor que para el arreglo con parte de la carga soportada como un arco triarticulado. El 
cambio de tres a dos articulaciones tiene el efecto de aumentar la flecha del arco sobre la 
flecha medida desde el arranque hasta la línea central de la cuerda inferior. 


Estética. Para puentes colgantes o en arco, un esquema funcional que satisface los 
requerimientos estructurales normalmente resulta en líneas simples, limpias y elegantes. 
Para luces grandes, ningún otro tipo ofrecía seria competencia en lo referente a excelente 
apariencia hasta aproximadamente 1950. Desde entonces, la introducción de puentes 
atirantados y la construcción de placas ortotrópicas y vigas principales ha hecho posible la 
construcción de vigas de buena apariencia para luces de 762 metros o más. Aun con 
tableros de construcción convencional pero con la ventaja de los aceros de alta resistencia, 
luces muy largas con vigas son económicamente posibles y estéticamente aceptables. 

El arco debe entonces competir con puentes colgantes, atirantados y de vigas en lo 
concerniente a consideraciones estéticas. Desde aproximadamente 305 metros hasta la 
máxima luz práctica para arcos, los únicos competidores son los tipos de puentes 
soportados por cables. 

Los arquitectos e ingenieros generalmente prefieren, en igualdad de otras 
condiciones, el uso de estructuras de paso superior para puentes en arco. Si debe usarse una 
estructura de paso inferior o intermedio, los arcos de costilla sólida son convenientes 
cuando la apariencia es una consideración importante, porque la estructura superior puede 
hacerse muy liviana y limpia. 


Formas del arco en relación con la estética. En los arcos de costilla sólida, los 
diseñadores están enfrentados a la decisión de si el arco debe ser curvo o construido con 
segmentos de cuerda (segmentos rectos entre los puntos de panel). Una costilla en una 
curva suave ofrece la mejor apariencia. Sin embargo las costillas curvas involucran algún 
aumento de material y de costos de fabricación. 

Otra decisión es si hacer la costilla de altura constante o variable. 
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Un factor que tiene considerable influencia sobre ambas decisiones, es la relación de 
la longitud del panel a la luz. A medida que se reduce la longitud de panel, el quiebre 
angular entre los segmentos de cuerda se reduce, y el arco segmentado se acerca en 
apariencia al arco curvo. Un límite superior para la longitud del panel debe ser 
aproximadamente 1/15 de la luz. 

En un estudio de configuraciones alternativas de arco para una luz de 230 metros, se 
consideraron cuatro formas de costilla sólida. Un consultor arquitectónico las clasificó en el 
siguiente orden: 

Costilla de altura variable, curva 

Costilla de altura variable, con cuerdas 

Costilla de altura constante, curva 

Costilla de altura constante, con cuerdas 

Dicho consultor concluyó que la costilla variable, con 2,1 metros de altura en la 
línea de arranques y 1,2 metros de altura en la clave, añadía de manera considerable a la 
calidad estética del diseño en comparación con la costilla de altura constante. También 
concluyó que la costilla variable minimizaría los quiebres angulares en los puntos de panel 
con el eje de la cuerda segmentada. La costilla variable con cuerdas fue usada en el diseño 
final de la estructura. 


7.3. Puentes Sostenidos por Cables. 

Pocas estructuras son tan universalmente llamativas como los puentes soportados 
por cables. El origen del concepto de salvar grandes luces con cables, utilizando su 
resistencia a la tensión, se pierde en la antigüedad y, sin duda, se extiende hacia atrás en el 
tiempo hasta antes de los registros históricos. Tal vez seres humanos primitivos, en la 
necesidad de cruzar obstáculos naturales como cañadas profundas y grandes corrientes, 
observaron una araña tejiendo su red o monos desplazándose a lo largo de bejucos 
colgantes. 

Los antiguos puentes sostenidos por cables eran peatonales que consistían en cables 
formados por bejucos o tiras de cuero retorcidos, fuertemente tensionados para reducir la 
flecha. Los extremos del cable eran amarrados a árboles u otros objetos permanentes 
localizados en las orillas de los ríos o en los bordes de la cañadas o de otras obstrucciones 
naturales al tráfico. El tablero, probablemente de tablas labradas de manera burda, era 
colocado en forma directa sobre el cable. Este tipo de construcción fue usado en edades 
remotas en la China, el Japón, la India y el Tibet. Fue usado también por los aztecas en 
México, los incas del Perú y por nativos de otras partes de Sudamérica. Todavía se puede 


encontrar en áreas remotas del mundo. 
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En 1607, un ingeniero veneciano llamado Faustus Verantius publicó una 
descripción de un puente suspendido, soportado de manera parcial por varias tirantas de 
cadenas diagonales figura 7.3. a . Las tirantas en ese caso eran usadas en combinación con 
un cable principal de soporte (catenaria). El primer uso de un puente puramente atirantado 
se acredita a Lósher, quien construyó un puente atirantado de madera en 1784 con una luz 
de 32 metros figura 7.4.a. El concepto de puentes puramente atirantados parece que no fue 
usado de nuevo hasta 1817 cuando dos ingenieros británicos, Redpath y Brown, 
construyeron el puente peatonal de King's Meadow figura 7.3.b. con una luz de unos 33,5 
metros. En esta estructura se utilizaban tensores de cable de alambre inclinados, conectados 
a torres de hierro fundido. En 1821, el arquitecto francés Poyet sugirió un puente puramente 
atirantado con cables figura 7.4.b. usando como tirantas barras suspendidas de altas torres. 
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Figura 7.3.a. Puente de cadenas por Faustus Verantius, 1607. 









Figura 7.3.c. Puente de Dryburgh Abbey. 


Pág. 7-19 


Puentes 


Capítulo 7. Puentes Especiales 





Figura 7.3.d. Puente de Nienburg. 


Esta clase de puente pudo haber llegado a ser una forma convencional de 
construcción de puentes a no ser por una serie de circunstancias infortunadas. En 1818, un 
puente peatonal combinado atirantado y colgante que cruzaba el río Tweed, cerca de la 
abadía de Dryburg, en Inglaterra figura 7.3.c, colapso como resultado de la acción del 
viento. En 1824, un puente atirantado que cruzaba el río Saale, cerca de Nienburg, en 
Alemania figura 7.3.c, se desplomó probablemente por sobrecarga. El famoso ingeniero 
francés C.L.M.H. Navier publicó en 1823 un prestigioso trabajo en donde sus comentarios 
adversos sobre las fallas de varios puentes atirantados condenó prácticamente el uso de 
tirantas de cables a la oscuridad. 

A pesar de las críticas adversas de Navier sobre los puentes atirantados, varios más 
fueron construidos poco después de los fatales colapsos de los puentes en Inglaterra y 
Alemania, por ejemplo, el puente de cables de Gischlard-Arnodin figura 7.4.c, con 
múltiples cables inclinados colgantes de dos torres de mampostería. En 1840, Hatley, un 
inglés, usó tirantas de cadena en una configuración paralela parecida a las cuerdas de un 
arpa figura 7.4.d.. Él mantuvo el espaciamiento paralelo de las tirantas principales usando 
un subsistema espaciado estrechamente anclado al tablero y perpendicular a los cables 
portantes principales. 
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Figura 7.4.a. Puente de madera tipo Lóscher 
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Figura 7.4.d. Puente de cadenas Hatley. 


Además de las tirantas se utilizaron las péndolas verticales para soportar la 
superestructura del puente. Observaciones del comportamiento indicaron que las tirantas y 
las péndolas no se acoplaban de modo eficiente. En consecuencia, aunque las tirantas eran 
convenientes medidas de seguridad en los primeros puentes, en el desarrollo posterior de 
los puentes colgantes de catenaria convencional se omitieron las tirantas. El puente 
colgante convencional dominó hasta la segunda mitad del siglo XX. 

La virtual eliminación de los puentes atirantados durante el siglo XIX y los 
comienzos del XX puede atribuirse a la falta de análisis teóricos confiables para la 
determinación de las fuerzas internas del sistema total. La falla en entender el 
comportamiento de los puentes atirantados y la carencia de métodos para controlar el 
equilibrio y la compatibilidad de los diversos componentes estructurales altamente 
indeterminados, parecen haber sido el mayor obstáculo para la continuación del desarrollo 
del concepto. Además, los materiales en ese periodo no eran los apropiados para puentes 
atirantados. 
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El renacimiento de los puentes atirantados parece haber empezado en 1938 con el 
trabajo del ingeniero alemán Franz Dischinger. Al diseñar un puente colgante para cruzar el 
río Elba cerca de Hamburgo figura 7.5, Dischinger determinó que la deflexión vertical del 
puente bajo cargas de ferrocarril podía reducirse de manera considerable al incorporar 
tirantas de cables al sistema de suspensión. A partir de esos estudios y de su posterior 
diseño del puente de Strómsund en Suecia (1955), evolucionaron los puentes atirantados 
modernos. Sin embargo, el mayor ímpetu para los puentes atirantados vino en Alemania 
después de la Segunda Guerra Mundial con el diseño y construcción de puentes para 
remplazar los que habían sido destruidos en el conflicto. 





Figura 7.5. Sistema de puente propuesto por Dischinger 


7.3.1. Clasificación de los puentes sostenidos por cables. 

Los puentes sostenidos por cables que dependen de cables de acero de muy alta 
resistencia como elementos estructurales principales, pueden clasificarse como puentes 
colgantes y puentes atirantados. 

La diferencia fundamental entre estas dos clases es la manera como el tablero del 
puente es soportado por los cables. 


En los Puentes Colgantes, el tablero es soportado a intervalos relativamente cortos 
por péndolas verticales, las cuales a su turno son soportadas por los cables principales 
figura 7.6.a. Los cables principales son un poco flexibles y por tanto, toman un perfil cuya 
forma es una función de la magnitud y posición de la carga. 


En los Puentes Atirantados los cables inclinados figura 7.6.b, soportan el tablero 
del puente en forma directa con cables más o menos tensos que comparados con el clásico 
puente colgante, suministran apoyos relativamente inflexibles en varios puntos a lo largo de 
la luz. La geometría casi lineal de los puentes produce uno con mayor rigidez que el 
correspondiente puente colgante. 

Los puentes sostenidos por cables se caracterizan en general por su economía, 
ligereza y claridad de la acción estructural. Estos tipos de estructuras ilustran el concepto de 
la forma consecuente con la función y presentan apariencias elegantes y estéticamente 
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agradables. Cada uno de estos tipos de puentes sostenidos por cables pueden ser 
subclasificados aún más como se presenta en las siguientes secciones. 


b 
Figura 7.6. Sistemas de puentes sostenidos por cables: (a) colgante y (b) atirantado 


Muchos de los primeros puentes sostenidos por cables eran una combinación de 
sistemas colgantes y sistemas atirantados . Tales combinaciones pueden ofrecer aun mayor 
resistencia a cargas dinámicas y pueden ser más eficientes para luces muy largas que 
cualquiera de los dos tipos solos. El único puente contemporáneo de este tipo es el diseño 
de Steinman del puente Salazar sobre el río Tajo, en Portugal. La estructura actual, un 
puente colgante convencional, se indica en la figura 7.7.a,. En el futuro van a instalarse 
tirantas de cable para atender tráfico ferroviario adicional figura 7.77.b, 
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Figura 7.7. Puente Salazar. (a) Alzada del puente en 1993; [b) alzada del futuro puente 


7.3.2. Clasificación y características de los puentes colgantes. 

Los puentes colgantes con cables hechos de alambres de acero galvanizados de alta 
resistencia son apropiados para las luces más largas. Por lo general, tales puentes llegan a 
ser económicos para luces de más de 305 metros. dependiendo de las restricciones 
específicas del sitio. Sin embargo, muchos puentes colgantes con luces tan cortas como 92 
ó 122 metros, se han construido para aprovechar sus propiedades estéticas. 
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La característica económica básica de los puentes colgantes, resultante del uso de 
materiales de alta resistencia a tensión, es la ligereza, debida a la carga muerta 
relativamente baja. Pero esto, a su turno, conlleva la desventaja estructural de la 
flexibilidad, que puede conducir a grandes deflexiones bajo carga viva y sensibilidad a 
vibraciones. Como resultado, los puentes colgantes son más apropiados para puentes de 
carretera que para los más pesadamente cargados puentes de ferrocarril. No obstante, tanto 
para puentes de carretera como para puentes férreos, debe tenerse cuidado en el diseño para 
proporcionar resistencia a las oscilaciones producidas por viento o sismo, como las que 


causaron el colapso del puente de Tacoma Narrows en 1940. 


7.3.2.1. Componentes principales de los puentes colgantes. 

Un puente colgante puro en su estructuración no presenta tirantas de cable 
suplementarias y en el cual los cables principales están anclados en forma externa a 
anclajes en el suelo. En la figura 7.8 se ilustran las principales componentes de un puente 
colgante. La mayor parte de los puentes colgantes son rigidizados, es decir, como se 
muestra en la figura 7.8, en éstos se utilizan vigas o armaduras horizontales de rigidización. 
Su función es igualar las deflexiones debidas a las cargas vivas concentradas y distribuirlas 
a uno o más cables principales. Cuanto más rígidas sean estas vigas o armaduras, relativas a 
la rigidez de los cables, mejor se cumplen estas funciones (los cables derivan su rigidez no 
sólo de las dimensiones de su sección transversal sino también de su forma entre apoyos, la 


cual depende tanto de la tensión del cable como de su carga). 
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Figura 7.8 Componentes principales de un puente colgante. 

Para luces colgantes muy largas y pesadas, las deflexiones por carga viva pueden ser 
suficientemente pequeñas para que las armaduras de rigidez no sean necesarias. Cuando se 
omiten tales miembros, la estructura es un puente colgante no rigidizado. Así, si la relación 
de carga viva a carga muerta fuera de 1:4, la deflexión en el centro de la luz sería del orden 
de 1/100 de la flecha, o 1/1,000 de la luz, y el uso de armaduras de rigidización por lo 
general seria innecesario (para el puente George Washington tal como fue construido al 
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comienzo, la relación carga viva a carga muerta era aproximadamente 1:6. Por tanto, no 


necesitó una armadura de rigidización). 






Fotografía 7.8. Puente George Washington 


7.3.2.2. Tipos de puentes colgantes. 

Varios arreglos de puentes colgantes se ilustran en la figura 7.9. El cable principal 
es continuo, sobre silletas en las pilas, o torres, de anclaje a anclaje. Cuando el cable 
principal en las luces laterales no soporta el tablero del puente (luces laterales soportadas en 
forma independiente por pilas), la porción del cable entre la silleta y el anclaje es 
virtualmente recta y se hace referencia a ella como una tiranta extrema recta. Esto es 


también cierto en el caso que se ilustra en la figura 7.9.a , donde no existen luces laterales. 


+ CABLE 
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figura 7.9 Arreglos de puentes colgantes, (a) Una luz colgante, con armadura de rigidez de extremos 
articulados. (b) Tres luces colgantes con armaduras de rigidez de extremos articulados, (c) Tres luces 
colgantes con armadura de rigidez continua, (d) Puente de varias luces con armaduras de rigidez de 
extremos articulados, (e) Puente colgante auto anclado 


La figura 7.9.d representa un puente de varias luces. Este tipo no se considera 
eficiente porque su flexibilidad distribuye un porción indeseable de la carga a la viga de 
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rigidez y puede hacer necesarias tirantas horizontales en la parte superior de las torres. En 
varios puentes colgantes franceses del siglo XIX se usaron estas tirantas. Sin embargo, es 
dudoso que las torres atirantadas sean estéticamente aceptables para el público general. 
Otra alternativa para puentes colgantes de varias luces es la usada en el puente de la bahía 
de Oakland en San Francisco figura 7.10, y fotografía 7.9 que está compuesto 
esencialmente por dos puentes colgantes de tres luces colocados uno a continuación del 
otro. Este sistema tiene la desventaja de requerir tres pilas en la porción central de la 
estructura en donde las profundidades del agua tienden a ser máximas. 

Los puentes colgantes también pueden clasificarse según el tipo de anclaje de los 
cables, externo o interno. La mayor parte de estos puentes son anclados externamente 
(anclaje en tierra) a un anclaje masivo externo figura 7.9.a-d. Sin embargo, en algunos 
puentes los extremos de los cables principales del puente colgante están conectados a las 
armaduras de rigidez, como resultado de lo cual la estructura llega a ser auto anclada figura 
7.9.e. En este caso no se requieren anclajes externos. 
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Figura 7.10 Puente de la bahía de Oakland en San Francisco. 





Fotografía 7.9. Vista del puente Oakland 


Las armaduras de rigidez de los puentes auto anclados se deben diseñar para 
soportar la compresión inducida por los cables, los cuales se conectan a las armaduras de 
rigidez en un apoyo que resista la componente vertical de la tensión del cable. Dicha 
componente hacia arriba puede aliviar o aun exceder la reacción por carga muerta en el 


Puentes Pág. 7-26 


Capítulo 7. Puentes Especiales 


soporte extremo. Si ocurre una fuerza neta hacia arriba, debe suministrarse en el apoyo 
extremo un eslabón pendular de anclaje hacia abajo. 

Los puentes colgantes autoanclados son apropiados para luces cortas o moderadas 
(122 a 305 metros) en donde las condiciones de cimentación no permitan anclajes externos. 
Tales condiciones incluyen estratos de pobre capacidad portante y pérdida de peso debido a 
anclajes sumergidos. 

A otro tipo de puente colgante se hace referencia como puente de cuerda de brida. 
Estas estructuras, llamadas por los alemanes Ziigelgurtbriicke, están tipificadas por el 
puente en Ruhrort-Homberg sobre el río Rhin figura 7.11, montado en 1953, y el de 
Krefeld-Urdingen. montado en 1950. Es una clase especial de puente, intermedio entre el 
puente colgante y el atirantado, con algo de las características de ambos. Los cables 
principales son curvos, pero no continuos entre las torres. Cada cable se extiende de la torre 
a una luz, como en los puentes atirantados. Sin embargo. la luz también está colgada de los 
cables en intervalos relativamente cortos a lo largo de la longitud de los cables, como en los 
puentes colgantes. 


ANCORA 
RUHRORT 





Figura 7.11 Puente tipo cuerda de brida sobre el Rhin en Ruhrort-Homberg, Alemania. 


Una distinción para hacer entre algunos puentes colgantes primitivos y los 
modernos tiene que ver con la posición de los cables principales en perfil en el centro de la 
luz con respecto a las armaduras de rigidez. En los primeros puentes colgantes, la parte 
inferior de los cables principales en la máxima flecha penetraban en la cuerda superior de la 
armadura de rigidez y continuaban hacia abajo hasta la cuerda inferior. Debido a la teoría 
de diseño disponible en ese tiempo, la altura de la armadura de rigidez era relativamente 
grande, tanto como 1/40 de la luz. Por cuanto la altura de las torres está determinada por la 
flecha de los cables y el claro requerido bajo las armaduras de rigidez, mover la 
localización de los cables en el centro de la luz de la cuerda inferior a la superior aumenta 
la altura de las torres en la altura de las armaduras de rigidez. En los puentes colgantes 
modernos, las armaduras de rigidez son mucho más bajas que las usadas en los primeros 
puentes y el aumento en la altura de las torres debido a la localización de los cables en el 
centro de la luz no es sustancial. 


Puentes Pág. 7-27 


Capítulo 7. Puentes Especiales 


Aunque la mayor parte de los puentes colgantes emplean péndolas verticales de 
cables para soportar las armaduras de rigidez o el entramado estructural del tablero 
directamente, ver figura 7.12, unos pocos puentes colgantes, por ejemplo el puente Severn 
en Inglaterra y el del Bósforo en Turquía, tienen péndolas inclinadas o diagonales figura 
7.12. En el sistema de péndolas verticales, los cables principales son incapaces de resistir 
fuerzas que resultan de cargas externas. En lugar de eso los cortantes son resistidos por las 
vigas de rigidez o por desplazamientos de los cables principales. En los puentes con 
péndolas inclinadas, sin embargo, se desarrolla una acción de armadura, que permite a las 
péndolas resistir cortante (puesto que los cables pueden soportar cargas sólo en tensión, el 
diseño de tales puentes debe asegurar que siempre exista una tensión residual en las 
péndolas, esto requiere que la magnitud de la compresión generada por fuerzas cortantes 
debidas a carga viva debe ser menor que la tensión causada por la carga muerta). Una 
ventaja adicional de las péndolas inclinadas son las propiedades de amortiguación del 
sistema con respecto a oscilaciones aerodinámicas. 





ANT 
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Figura 7.12 Sistema de suspensión con péndolas inclinadas. 


7.3.2.3. Torres de puentes colgantes. 

Las configuraciones típicas de torres mostradas en la figura 7.13 son pórticos tipo 
portal. Por economía, las torres deben tener el ancho mínimo en la dirección de la luz 
consistente con la estabilidad. pero suficientemente amplio en la parte superior para tomar 
la silleta del cable. 

La mayoría de los puentes colgantes tiene cables fijos en la parte superior de las 
torres. Con este arreglo, debido a la comparativa esbeltez de éstas, las deflexiones de la 
parte superior no producen grandes esfuerzos. Es posible usar torres oscilantes, articuladas 
en la base y en la parte superior, pero su uso está restringido a luces cortas. También, son 
posibles torres empotradas en la base y con silletas de rodillos en la parte superior, pero 
limitan su uso a luces medianas. Las patas de la torre pueden, en cualquier caso, ser de 
sección variable para aprovechar la disminución en el área requerida que se presenta hacia 
la punta. 

La acción estática de la torre y el diseño de detalles dependen de las condiciones de 


los extremo 
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Figura 7.13 Torres de puentes colgantes: (a) Golden Gate, (b) Mackinac, 
(c) San Francisco-Oakland Bay. (d) Primer Tacoma Narrows, (e) Walt Whitman. 

Las armaduras de rigidez de la luz principal, simplemente apoyadas, con frecuencia 
cuelgan de las torres por medio de péndolas pendulares cortas. Se confía principalmente a 
las péndolas cortas del centro de la luz la tarea de mantener las armaduras centradas. De 
esta manera, los efectos de temperatura sobre las torres se reducen a la mitad. 


7.3.2.4. Diseño preliminar de puentes colgantes. 

Puesto que los puentes colgantes son estructuras importantes, es aconsejable aun en 
el diseño preliminar proceder con cierto grado de refinamiento detallado en los cálculos 
matemáticos pertinentes. A menudo, el análisis con la teoría completa de la deflexión es 
aconsejable en esa etapa. Tal refinamiento es económicamente posible con los 
computadores. En lo que sigue se describen dos procedimientos para el diseño preliminar. 
Dicho diseño puede empezar por examinar los factores pertinentes del sitio (requerimientos 
de gálibo, ancho de calzada, materiales de cimentación, etc.) y el estudio de los detalles de 
estructuras existentes de proporciones y condiciones similares. En la tabla 7.2 se presentan 
algunos datos típicos. Sin embargo, tales datos deben ser usados con discreción, debido a 
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las grandes diferencias en los códigos con respecto a cargas vivas, factores de seguridad, 
esfuerzos de trabajo admisibles, y deflexiones. Pueden existir también diferencias 
significativas en detalles, como la estructura de la vía, que tienen un efecto importante 
sobre las cargas muertas, así como también diferentes gálibos, longitudes de las luces 
laterales, condiciones de viento y otras condiciones del sitio que influyen sobre el peso 
requerido de acero. Muchos pesos publicados por unidad de área pueden resultar engañosos 
debido a la inclusión de andenes, senderos de bicicletas, y otros elementos en los anchos de 
los puentes continentales. 


Relaciones de luz. Con tirantes rectos, la relación de la luz lateral a la principal puede ser 
aproximadamente de 1:4 por economía. Para luces laterales colgantes, esta relación puede 
ser casi de 1:2. No obstante, las condiciones físicas en el sitio pueden determinar las 
proporciones de las luces. 


Flecha. La relación flecha-luz es importante ya que determina la componente horizontal de 
la fuerza del cable. También, esta relación afecta la altura de las torres, el tiro en los 
anclajes, y la rigidez total del puente. Para esfuerzos mínimos, la relación debe ser tan 
grande como sea posible por economía, del orden de 1:8 para luces laterales colgantes, o 
1:9 con tirantes rectos. Pero las torres pueden ser entonces muy altas. Se deben hacer varios 
ensayos comparativos. Para el puente Forth Road, la relación correcta flecha-luz de 1:11 se 
determinó en esa forma. El intervalo general en la práctica para esta relación está entre 1:8 
a 1:12, con un promedio alrededor de 1:10. 


Altura de la armadura. Las alturas de la armadura de rigidez varían entre 1/60 a 1/170 de 
la luz. Sin embargo, las condiciones aerodinámicas juegan un papel impórtame en la forma 
del diseño preliminar, y algunos de los criterios de diseño aerodinámicos, deben estudiarse 
en esta etapa. 


Otros criterios. Los esfuerzos admisibles en los cables principales pueden variar de 5600 a 
6000 kg/cm?. Las deflexiones admisibles por carga viva rara vez se especifican en la 
practica, pero por lo general no exceden 1/300 de la luz. En Europa, se confía más en 
limitar el radio de curvatura de la calzada (entre 600 y 1000 m); o en limitar la pendiente de 
la sección transversal bajo carga excéntrica (aproximadamente a 1%); o en limitar la 
aceleración vertical bajo cargas vivas (a 0,31 m/seg’) 
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7.3.3. Clasificación y características de los puentes atirantados. 

Los puentes atirantados han llegado a tener un uso muy amplio desde los años 
cincuenta para puentes de luces medianas y largas, debido a su economía, rigidez, 
cualidades estéticas y facilidad de montaje sin andamiaje. En dichos puentes se utilizan 
cables tensos que conectan las torres a una luz para proporcionar apoyos intermedios para 
ella. Este principio ha sido entendido por ingenieros de puentes por lo menos desde hace 
dos siglos. Los puentes atirantados con cables son económicos para puentes de luces 
intermedias, en el intervalo entre las apropiadas para vigas principales de tablero (por lo 
común hasta 183 u 244 metros pero que requieren alturas extremas, hasta de 10 metros) y 
las más largas de puentes colgantes (más de 305 metros). Entonces, los puentes atirantados 
encuentran por lo general su aplicación en el intervalo de luces de 183 a 488 metros, pero 
luces de longitudes hasta de 793 metros, pueden ser económicamente posibles. 

Un puente atirantado tiene sobre un puente colgante la ventaja de mayor rigidez. Las 
vigas cajón de celda sencilla o de celdas múltiples, atirantadas, poseen gran rigidez 
torsional y lateral. Estos factores hacen la estructura estable contra el viento y sus efectos 


aerodinámicos. 


7.3.3.1. Características estructurales de los puentes atirantados. 

La acción verdadera de un puente atirantado es diferente de la de un puente 
colgante. En contraste con los cables principales un poco flexibles de este último, los cables 
tensos, inclinados, de la estructura atirantada suministran puntos de apoyo un poco estables 
en la luz principal. De esta manera se reducen las deflexiones. La estructura, en efecto, se 
convierte en una viga continua apoyada en las pilas, con apoyos adicionales elásticos 
intermedios ( pero mas o menos rígidos,) en la luz. Como resultado de esto, la viga 
atirantada puede ser de baja altura. Las alturas varían entre 1/60 a 1/80 de la luz principal, y 
a veces son aun tan pequeñas como 1/100 de la luz. 

Por lo general, las fuerzas del cable están balanceadas entre la luz principal y las 
laterales, y la estructura está anclada internamente, es decir, no requiere anclajes masivos 
de mampostería. Los efectos de segundo orden del tipo que requiere análisis por una teoría 
de la deflexión, son de relativa menor importancia para los puentes atirantados comunes de 


tipo auto anclado , caracterizados por compresión en las vigas principales del puente. 


7.3.3.2. Tipos de puentes atirantados. 
Los puentes atirantados pueden clasificarse según el material en que están 
construidos, por el número de luces soportadas por tirantas, por el arreglo transversal de los 


planos de las tirantas de cables y por la geometría longitudinal de éstas. 
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Un puente atirantado de hormigón tiene tanto la viga de la superestructura como las 
torres hechas de hormigón. Por lo general, las torres son vaciadas en el sitio, aunque, en 
algunos casos, las torres pueden ser de segmentos prefabricados de hormigón, por encima 
del nivel del tablero, para facilitar la secuencia del montaje. Las vigas principales pueden 
ser de segmentos de hormigón, prefabricados o vaciados en el sitio. Como ejemplos se 
tienen el puente Talmadge en Georgia y el Sunshine Skyway en la Florida. 
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Figura 7.14 Secciones transversales típicas de puentes atirantados: (a) Puente Biichenauer con tablero 
compuesto de hormigón y dos vigas cajón de acero, (b) Cruce de Julicherstrasse con tablero de placa 
ortotrópica. viga cajón y voladizos laterales, (c) Kniebrucke con tablero de placa ortotrópica y dos vigas de 
alma llena, (d) Puente Severn con tablero de placa ortotrópica y dos vigas cajón, (e) Puente cerca de Maxau 
con tablero de placa ortotrópica. viga cajón v voladizos laterales. (f) Puente Levenkusen con tablero de placa 
onotrópica. viga cajón y voladizos laterales, (g} Puente Lower Yarra con tablero compuesto de hormigón, dos 
vigas cajón y voladizos laterales 
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Los puentes atirantados totalmente de acero constan de torres de acero estructural y 
una O más vigas cajón atirantadas de acero con un tablero ortotrópico figura 7.19. Como 
ejemplos están el puente Luling en Louisiana y el puente Meridian en California 
(construido también como una luz basculante). 

Otros puentes llamados atirantados con cables de acero son, en realidad, estructuras 
compuestas con torres de hormigón, vigas principales de borde, vigas de piso (y 
posiblemente largueros), de acero estructural, y una placa de tablero compuesta 
prefabricada o vaciada en el sitio. El concepto de tablero prefabricado es ilustrado en la 
figura 7.15. 





Figura 7.15 Viga de superestructura compuesta de acero y 
hormigón de un puente atirantado. 


En general, los arreglos de luces son luces simples, dos luces, simétricas oO 
asimétricas, tres luces o luces múltiples. Los puentes atirantados de una luz son una rareza, 
dictada usualmente por condiciones inusuales de sitio. A menudo, las tirantas extremas se 


anclan a bloques de anclajes, análogos a los de un puente colgante de una luz 


7.3.3.3. Arreglos de la luz en puentes atirantados. 

Unos pocos ejemplos de puentes atirantados de dos luces pueden observarse en la 
figura 7.16. En los puentes atirantados asimétricos de dos luces, la luz mayor está 
generalmente en el intervalo de 60 a 70% de la longitud total de las luces atirantadas. Como 
excepciones están los puentes Batman (figura 7.16.g) y el de Bratislava (figura 7.16.h), en 
donde las luces mayores son 80% de la longitud total de las luces atirantadas. La razón para 
la mayor longitud de la luz principal es que estos puentes tienen una sola tiranta extrema 
anclada al estribo en lugar de varias tirantas extremas distribuidas a lo largo de la luz 
lateral. Los puentes atirantados de tres luces figura 7.17, por lo general tienen una luz 
central con una longitud del orden de 55% de la longitud total de las luces atirantadas. El 
resto casi siempre se divide por igual entre las dos luces de anclaje. 
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Figura 7.16. Ejemplos de puentes atirantados de dos luces (dimensiones en metros): 
(a) Colonia. Alemania: (b) Karisruhe, Alemania: (c) Ludwigshafen. Alemania; (d) Kniebrucke- 
Dusseldorf, Alemania: (f) Manheim. Alemania;(f) Dusseldorf-Oberkassel, Alemania; (g) Batman, 
Australia; (h) Bratislava. Checoslovaquia. 
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Figura 7.17. Ejemplos de puentes atirantados de tres luces (dimensiones en metros): (a) Dusseldorf-North. 
Alemania; (b) Norderelbe, Alemania: (c) Leverkusen, Alemania: (d) Bonn, Alemania; (e) Rees. Alemania: 
(f) Duisburgo, Alemania, (2) Stromsund. Suecia: (h) Papineau, Canadá; (i) Onomichi, Japón. 
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Los puentes atirantados de luces múltiples figura 7.18 generalmente tienen luces 
iguales con excepción de las dos luces extremas, las cuales se ajustan para conectarse con 
las luces de aproximación o con los estribos. El arreglo de los cables de atirantamiento es 
simétrico a cada lado de las torres. Por conveniencia de fabricación y montaje, las vigas 
principales tienen secciones con escalón en el centro de la luz entre las dos primeras 
tirantas. La relación de la longitud de la sección escalonada central a la longitud total entre 
torres varía desde 20% cuando se tiene una sola tiranta a cada lado de la torre, hasta 8% 
cuando salen varias tirantas a cada lado. 
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Figura 7.18 Ejemplos de puentes atirantados de múltiples luces (dimensiones en metros): 
(a) Maracaibo. Venezuela. y (b) Puente de Ganga, India. 


7.3.3.4. Configuraciones de las tirantas. 

Transversalmente al eje longitudinal del puente, las tirantas pueden arreglarse en 
uno o dos planos con respecto a la línea central longitudinal del puente, y pueden estar en 
planos verticales o inclinados, ver figura 7.19. Los sistemas de un solo plano, localizados a 
lo largo de la línea central longitudinal de la estructura (figura 7.19.a) , requieren por lo 
general una viga cajón principal atirantada torsionalmente rígida para resistir las tuerzas de 
torsión desarrolladas por las cargas no balanceadas. 

El sistema vertical desplazado de manera lateral (figura 7.19.b) , se ha utilizado para 
un puente peatonal. El arreglo en V (figura 7.19.e) , ha sido utilizado para puentes 
atirantados que soportan tuberías. Esta variedad de la geometría transversal de las tirantas 
lleva a numerosas alternativas de arreglos de las torres (figura 7.20). 
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Figura 7.19 Secciones transversales de puentes atirantados, que muestran variaciones en los 
arreglos de las tirantas. (a) Plano único vertical, (b) Vertical desplazado lateralmente, (c) Plano 


vertical doble, (d) Doble plano inclinado. (e) Doble plano en V 


“e . S > a . K > b. a 

(a) (t) lc) 18) (e) t (9) 
Figura 7.20 Formas de torres usadas en puentes atirantados, (a) Pórtico tipo portal con miembro 
transversal superior. (b) Torres empotradas en la pila y sin miembro transversal superior, (c) Torres 


fijas a las vigas principales y sin miembro transversal superior, (d) Torre en el eje, fija a la 
superestructura, (e) Torre en forma de A. (f) Torre desplazada lateralmente, empotrada en la pila. 


fg) Torre en forma de diamante. 


Existen cuatro configuraciones básicas de las tirantas en alzada figura 7.26: radiales, 
en arpa. en abanico y en estrella. En el sistema radial, todas las tirantas convergen en la 
parte superior de la torre. En el sistema en arpa, las tirantas son paralelas entre sí y van 
distribuidas a lo alto de la torre. La configuración en abanico es un híbrido de las 
configuraciones radiales y en arpa. El sistema en estrella fue utilizado para el puente 
Norderelbe en Alemania, principalmente por su apariencia estética. La variedad de 
configuraciones en alzada conduce a una amplia variación de los arreglos geométricos, 


como se indica en la figura 7.21. 
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Figura 7.21 Configuraciones de tirantas para los puentes atirantados. 


El número de tirantas usadas para el soporte del tablero varía desde una sola a cada 
lado de la torre hasta un arreglo de múltiples tirantas como se ilustra en las figuras 7.16 a la 
figura 7.18. El uso de unas pocas tirantas lleva a un gran espaciamiento entre los puntos de 
conexión a lo largo de la viga principal. Esto requiere una viga atirantada relativamente alta 
y grandes concentraciones de fuerza de las tirantas aplicadas a la viga con los consiguientes 
detalles complicados de conexión. Un gran número de tirantas tiene la ventaja de reducir la 
altura de la viga principal, tirantas de menor diámetro, detalles más simples de conexión y 
relativa facilidad de montaje por el método de voladizos. Sin embargo, el número de 
terminales de anclaje de las tirantas aumenta y hay más tirantas para instalar. 


7.3.3.5. Diseño preliminar de los puentes atirantados. 

En general, la altura de la torre en un puente atirantado es aproximadamente de 1/6 a 
1/8 de la luz principal. La altura de la viga atirantada varía en un intervalo de 1/60 a 1/80 de 
la luz principal y por lo general está entre 2,4 y 4,3 metros con promedio de 3,3 metros. Las 
deflexiones por carga viva casi siempre varían entre 1/400 y 1/500 de la luz. 

Para conseguir simetría de los cables en las torres, la relación entre la luz lateral y la 
principal debe ser aproximadamente 3:7 cuando se usan tres cables a cada lado de la torre, 
y aproximadamente 2:5 cuando se usan dos cables. Un balance apropiado entre la longitud 
de las luces laterales y la principal debe establecerse si se quiere evitar el levantamiento en 
los estribos. De lo contrario, deben suministrarse en los estribos tirantes de anclaje 
movibles (de tipo pendular). 
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Se requieren vigas cajón anchas como vigas atirantadas en los sistemas de un solo 
plano, para resistir la torsión de las cargas excéntricas. Las vigas cajón, aun las angostas, 
son también aconsejables para sistemas de doble plano para permitir que las conexiones de 
los cables sean hechas sin excentricidad. Sin embargo, pueden usarse vigas de una sola 
alma si se arriostran en forma apropiada. 

Ya que los cálculos por la teoría elástica son relativamente simples de programar en un 
computador, puede hacerse un cálculo formal del diseño preliminar después de que la 


estructura general y sus componentes han sido dimensionadas. 


7.4. Especificaciones y cargas para puentes sostenidos por cables. 

Las «Standard Specifícations for Highway Bridges» de la American Association of 
State Highway and Transportation Officials (AASHTO), cubren los puentes ordinarios, 
generalmente con luces menores de 150 metros. Las especificaciones de la American 
Railway Engineering Association (ÁREA) para puentes ferroviarios se aplican a luces que 
no excedan 122 metros. No existen especificaciones estándar en los Estados Unidos para 
luces más largas que éstas. Sin embargo, las especificaciones de la AASHTO y de la ÁREA 
son apropiadas para el diseño de áreas locales, como el sistema de piso, de una estructura 
de gran luz. Un conjunto básicamente nuevo de especificaciones debe escribirse para cada 
puente de luz larga para incorporar las características especiales debidas a las condiciones 
del sitio, luces largas, a veces grandes capacidades de tráfico. flexibilidad, condiciones 
aerodinámicas y sísmicas, entramados especiales y materiales y procesos de construcción 
sofisticados. 

Por lo general, el análisis estructural se aplica a las siguientes condiciones de carga: 
carga muerta, carga viva, impacto, tracción y frenado, cambios de temperatura, 
desplazamiento de los apoyos (incluyendo asentamientos), viento (tanto los efectos 


estáticos como los dinámicos), efectos sísmicos y combinaciones de éstos. 
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APARATOS DE APON 
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Los aparatos de apoyos de mayor utilización en puentes corresponden a los neoprenos 
zunchados, ya que su colocación admite mayor tolerancia y facilidad. Estos aparatos 
permiten giros y desplazamientos pequeños en cualquier dirección respecto a cualquier eje. 


8.1. Historia. 


Todas las obras de una determinada importancia creadas hasta los finales del siglo 


z 


XVIII están realizadas en albañilería de piedra, de ladrillo mixtas. Por ser estas 
estructuras muchas veces masivas, son pocos sensibles a los cambios del entorno, y sus 
débiles movimientos eventuales están compensados ya sea por deformaciones de los 
materiales que los constituyen, o por pequeños desplazamientos de los soportes. 

La introducción en el siglo XIX del hierro y el acero, que son materiales resistentes 
a la tracción, amplió el campo de las posibilidades de los constructores de una manera 
considerable. 

El aumento de la luz media de las obras se acompañó de un aligeramiento de las 
estructuras, que resultaron a la vez más esbeltas y más flexibles. Entonces debieron ser 
provistas en la unión con sus soportes, de sistemas simples que acomodarán los 
movimientos y principalmente las dilataciones o contracciones debidas a los cambios de 
temperatura. 

Los primeros equipos que en esta época se colocan están constituidos de placas 
metálicas que se deslizan unas sobre otras, de rodillos, o de una combinación de los dos 
sistemas. 
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Estos equipos mejorados progresivamente por la añadidura de dispositivos de rótula 
que permiten también rotaciones, se utilizaron corrientemente para las obras metálicas 
durante más de un siglo. 

En el siglo XX aparece el concreto armado; pero lo mismo que para las estructuras 
en albañilería, las primeras obras que usan éste material resultan demasiado masivas para 
que los movimientos en los apoyos sean significativos. 

Al fin de la segunda guerra mundial, la necesidad de reconstruir rápidamente las 
obras destruidas además seguramente de la escasez de acero de construcción, favorecieron 
un desarrollo rápido del concreto armado y sobre todo del concreto preesforzado. 

La construcción de obras más y más esbeltas necesitaba la colocación de 
dispositivos de apoyo que permitan los movimientos. Es así que hacen su aparición en el 
mercado sistemas de concepción enteramente nuevos utilizando las propiedades de 
deformabilidad del caucho. 

El uso de este material en la Ingeniería Civil no es nuevo puesto que desde 1830 los 
ferrocarriles Ingleses colocaron patines amortiguadores en caucho natural entre los rieles y 
traviesas de las vías férreas. 

Los Ferrocarriles franceses retoman la idea un siglo más tarde primero en 1932 
cuando "Plots" elásticos se colocan bajo los apoyos metálicos de determinadas obras para 
amortiguar las vibraciones; luego en 1936 cuando el Ingeniero Valette preconiza el empleo 
de placas de caucho como apoyos, bajo el tablero metálico de una obra ferroviaria en la 
Estación San Denis cerca de París y en fin en 1948 cuando la SNCF (Societe Nationale des 
Chemis de Fer) decide apoyar los ríeles de algunas vías sobre "Soleras elásticas". 

Es a Eugene FREYSSINET, a quien se le ocurre la idea magistral de generalizar el 
empleo de placas de caucho como aparatos de apoyo, asociando el metal y el elastómero en 
un mismo producto a fin de mejorar las perfomances. 

A partir de 1952 se fabrican los primeros apoyos constituidos por hojas de 
elastómeros y napas en parrilla metálica de estaño por FREYSSINET INTERNACIONAL 
que en aquella época se llamaba STUP. 

Una primera patente se registró en 1954 por Eugene FREYSSINET, pero muy 
pronto se evidenció que los apoyos en emparrillado (malla) son de empleo limitado por una 
demasiada débil resistencia a la compresión y un asentamiento demasiado importante. 

Por eso desde 1956 esos apoyos se abandonaron y el emparrillado metálico es 
reemplazado por láminas de acero adheridas al caucho por vulcanización: (zunchos). 

Habían nacido los primeros aparatos de apoyo en elastómero zunchado. 

A pedido de FREYSSINET INTERNATIONAL, Francisco Conversy concibió un 
método de diménsionamiento que fue presentado en 1958 ante el Comité Francés de 
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Puentes y Estructuras y que se confirmó por una serie de ensayos llevados a cabo bajo la 
égida de la Unión Internacional de los Ferrocarriles (U.I.C.) entre 1961 y 1965. Esta teoría 
sirvió de base a la mayor parte de los reglamentos nacionales. 

Al mismo tiempo la industrialización del proceso de fabricación concurrió a la 
mejora rápida del producto que no cesó desde entonces de desarrollarse, sea gracias a la 
aparición de nuevas mezclas de elastómeros que permiten el uso de los apoyos en 
condiciones climáticas particulares, o por el empleo de zunchos en acero inoxidable para 
resistir la corrosión en medios agresivos, sea por la asociación de un elastómero zunchado 
con hojas de deslizamiento en polytetrafluoretileno (P.T.F.E.) para permitir movimientos 


importantes. 


8.2. Las funciones del aparato de apoyo. 

Todas las estructuras son objetos de solicitaciones y de movimientos que varían en 
el espacio y en el tiempo algunos de los cuales dependen de las características propias de 
los materiales usados. 

- Cargas exteriores, permanentes o variables. 

- Variaciones de temperatura y humedad. 

- Fluencia y retracción. 

- Fatiga. 

- Efectos dinámicos: Frenado, cabeceo, fuerza centrífuga, choques, etc. 

Otras causas exteriores de movimiento deben eventualmente tenerse en cuenta tales 
como: 

- Asentamiento del suelo de fundación. 

- Sismos. 

- Movilidad de determinados elementos de estructuras como por ejemplo en 
los puentes que giran o levadizos. Salvo que se introduzcan en las estructuras 
esfuerzos cuyas consecuencias podrían ser dañinas, los desplazamientos y 
rotaciones que resultan de solicitaciones deben posibilitarse con un mínimo 
de sujeciones. 

El rol de un aparato de apoyo, colocado en la unión entre una estructura y su 
soporte, es permitir dentro de ciertos límites y bajo ciertas condiciones: 

- La transmisión de esfuerzos. 
- La libertad de los desplazamientos y rotaciones al mismo tiempo que 
garantizar la estabilidad de conjunto. 
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También nos sirven para transmitir a la infraestructura las reacciones verticales y 
horizontales producidas por las diferentes acciones y solicitaciones. Debiendo responder lo 
más fielmente posible a las condiciones de vinculación establecidas en las hipótesis de 
cálculo. 

En función de la magnitud de las luces de los vanos y de los materiales se emplean 
apoyos desde simples chapa sobre chapa metálica hasta complicados y sofisticados aparatos 
de apoyo. 

Pueden ser clasificados de la siguiente manera: 

a) Fijos, que permiten rotación pero no desplazamiento. 

b) Móviles, que permiten desplazamiento y rotación. 

c) Mixtos, constituidos por placas de plomo o similares o mejor los apoyos de 
goma llamados de neopreno y los mas modernos denominados de neoflón de 
gran aplicación en la actualidad por las múltiples ventajas que ofrecen en 
relación a otras soluciones. 

Los aparatos de apoyo pueden ser solucionados en formas diversas y ello es función 
de la longitud de los puentes o mas propiamente de la magnitud de las reacciones 
transmitidas así como del material de la parte de la superestructura que transmite la carga a 
los aparatos de apoyo. Lo propio en cuanto a la definición de apoyo fijo o móvil que en el 
caso de tramos simplemente apoyados resulta sencilla su definición porque a un lado va el 
fijo y al otro extremo el móvil, sin embargo en correspondencia con la pila o el estribo 
habrá que analizarse la influencia de la componente horizontal que transmite el apoyo fijo, 
por ello en tramos simplemente apoyados conviene introducir apoyos mixtos que prorratean 


la componente horizontal entre sus dos extremos. 


8.3. Descripción de algunos tipos de aparatos de apoyo. 

Comenzando por lo más elemental para losas alcantarilla es suficiente materializar 
las articulaciones utilizando cartón asfáltico para separar la superestructura de su 
infraestructura, en cambio si la losa es de hormigón preesforzado que permite mayores 
luces y en consecuencia transmite reacciones importantes el apoyo será una lámina de 
plomo de aproximadamente dos centímetros de espesor. 

En puentes cortos con vigas de hormigón armado también se utilizan placas de 
plomo de sección rectangular y que funcionan como apoyos mixtos, pudiendo a su vez ser 
utilizadas como apoyos fijos si son atravesadas con un pasador (ver figura 8.1) con lo que 
los apoyos del otro extremo que no llevan pasador se comportarán como apoyos móviles. 
Las resistencias a la compresión para el plomo blando están comprendidas entre 12,5 y 30 
MPa , pudendo llegar hasta 50 MPa para el plomo endurecido que contiene 5 a 10 % de 
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antimonio. En la práctica no es posible aprovechar estas fatigas porque la tasa de trabajo de 
la albañilería de apoyo es muy baja, así por ejemplo para un buen hormigón armado solo se 
diseñará con 10 MPa. Por lo que en los coronamientos se debe prever pedestales en 
hormigón armado por debajo de estos aparatos de apoyo un tanto perdidos en el 
coronamiento y de manera que se produzca una adecuada transmisión de esfuerzos. El 
diseño de estos pedestales es similar al de las fundaciones aisladas en hormigón armado. 


Figura 8.1. Placa con pasador para funcionar como apoyo fijo. 


Para las vigas metálicas los apoyos fijos pueden ser fabricados con una placa 
metálica a la que se sueldan otras dos pequeñas placas a manera de guías. De la placa 
principal salen pasadores constituidos por trozos de barras o mejor pernos que atraviesan a 
las vigas que llevan huecos ojivales y con elementos de anclaje en su cara inferior (ver 
figura 8.2). 






Pasador fijo a la 
placa de apoyo 


Placas guia 


Placa de apoyo 


Figura 8.2. Apoyo fijo para pequeñas vigas metálicas. 


Vanos menores a 15 m. no necesitan previsiones para la deformación por flexión de 
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la superestructura, pero sí deben estar firmemente anclados. Cuando los vanos son mayores 
a 15 m. se debe emplear apoyos dotados de articulaciones, placas abombadas, apoyos 
elastoméricos o rótulas que permitan la adecuada flexión de las vigas. 


8.4. Aparatos de apoyo en acero moldeado. 

Están conformados por balancines relativamente macizos de sección rectangular en 
planta y con una sección transversal como la que se muestra en la figura 8.3, quedando la 
superficie de contacto constituida por la generatriz de un cilindro de radio R. 





Figura 8.3. Balancines. 


El reglaje de estos balancines está garantizado por un dentellón longitudinal 
introducido en una guía. 


Al igual que en los casos anteriores las dimensiones en planta están limitadas por el 
hormigón del coronamiento que recibe una presión de contacto de: 


N, 
po A 
Donde: 


A = Área en planta de la placa en metros. 


Nu = Reacción en estado límite último sobre cada apoyo dada en KN. 


Luego se aplican las fórmulas establecidas por Hertz y así en conformidad con la 


figura 8.4, la presión máxima teórica se determina con la siguiente expresión: 


P máx = 6, 06 ü 





Donde: 
L = Longitud real de la generatriz en metros. 
H = Empuje paralelo a las generatrices de la superficie cilíndrica en KN. 


e; = Distancia entre el punto de aplicación de H y la generatriz de contacto 
en metros. 
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rı y r2 = Radios de curvatura de las dos superficies cilíndricas en metros. 


r >r 
En muchos casos r>, = 00 (Superficie plana). 


ma $ 





VIT 





#2 
t 


Figura 8.4. Acotado para la fórmula de Hertz. 


El ancho b de la superficie de contacto está dado por: 


b = 0,00021 * 





Debiendo satisfacer las dos condiciones siguientes en cada una de las superficies de 
contacto: 


poe 
10 


b<% 
10 
Donde: 


Radio (r; o r2) en metros de la superficie de contacto en cada caso. 
Espesor (e1 o e2) de la pieza en el punto de contacto en metros. 


r 
e = 
L = Longitud real de la generatriz de contacto igual a la longitud del 
rodillo disminuida en 2"b, salvo si sus bordes están biselados en una 


longitud de por lo menos b y con un ángulo menor a 45° respecto del eje. 
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En vanos menores a 15 m. se puede aceptar el deslizamiento entre placas con 
superficies lisas y sin previsión para la flexión. Los vanos mayores deben estar provistos de 
rodillos o placas especiales para el deslizamiento. El apoyo deberá estar dotado de 
articulaciones, chapas abombadas o rótulas que permitan la adecuada flexión de las vigas. 
En estructuras de poca importancia puede un apoyo móvil estar constituido por dos placas 
deslizantes. Estas independientemente de su comprobación a flexión, se dimensionarán de 


manera que se cumpla: 
N 
—<0,8* P, 
F p 


Donde: 


Carga máxima en estado de servicio en MN. 


N 
A Superficie teórica de contacto entre placas en m/. 
B, = Resistencia de cálculo del acero de las placas en MPa. 

Cuando las superficies de contacto están debidamente lubricadas se puede 
tomar como coeficiente de rozamiento por deslizamiento el valor: 
u = 0.20 


8.5. Apoyos de rodillos. 
Constituyen apoyos móviles con posibilidad de desplazamiento en una dirección. La 
importancia de la reacción y la altura disponible para el aparato dan lugar a distintas 


conformaciones. 


8.5.1. Apoyo con un solo rodillo. 
Consta simplemente de un rodillo el cual está colocado entre dos placas como se 
puede ver en la figura 8.5 





Figura 8.5. Apoyo con un rodillo. 
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8.5.2. Apoyos con dos rodillos. 
Este caso requiere de una silleta de distribución tal como se muestra en la figura 5.6. 





Figura 8.6. Apoyo con dos rodillos. 


8.5.3. Apoyo con cuatro rodillos. 

Cuando la reacción es muy importante, sería necesario en el caso de apoyos de uno o 
dos rodillos, que fuesen de gran diámetro, para disminuir la presión de contacto, con lo que 
resultaría un aparato de mucha altura. Es posible disminuir esta altura multiplicando el 
número de rodillos, no siendo aconsejable el empleo de tres rodillos debido a que a pesar de 
la rigidez de la silleta de distribución el rodillo central recibe mucho mas carga que los 
extremos. Una mejor distribución se obtiene con cuatro rodillos y para evitar una excesiva 
longitud, de apoyo, los cilindros se confeccionan de sección incompleta (ver figuras 8.7). 





Figura 8.7. Aparatos de apoyo conformados por cuatro rodillos. 


La distribución de presiones aunque mejor que en el caso de tres rodillos, es siempre 
desigual, sobrecargándose ligeramente los rodillos centrales. Cuando se quiere llegar a una 


distribución completamente uniforme se usan dispositivos como el primero de la figura 8.7. 
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8.6. Aparatos de apoyo de neoflón 
La introducción de una superficie de deslizamiento constituida por una lámina de 
teflón permite obtener mayores desplazamientos horizontales. 
Además la presión de contacto máxima que proporciona llega ha ser el doble que el de un 
apoyo de Neopreno, pero en contraparte la capacidad de rotación es muy reducida. 
Cuando el contenedor es de tipo rectangular, el teflón requiere de guías en la dirección del 
deslizamiento. 
Con estas soluciones se pueden alcanzar cargas verticales importantes del orden de 50 
MN. El coeficiente de fricción depende de la presión ejercida. 


u=6-L% 


Donde: 

/P = Presión ejercida en MPa. 
En ciertos casos, un engrasado previo de las superficies de fricción permite aún disminuir 
los valores de x, por lo menos en los primeros años de funcionamiento del aparato. 
En los aparatos de neoflón se debe controlar que la presión de contacto de la superficie 
exterior con el pedestal de apoyo, no sobrepase los límites admisibles de este. 





Neopre mo 


Figura 8.8. Apoyo circular de neoflón. 


8.7. Aparatos de apoyo en elastómeros zunchados (Neopreno). 
Los aparatos de apoyo en elastómeros zunchado realizan una unión de tipo elástico 
entre una estructura y su soporte. Son capaces de soportar las diferentes solicitaciones: 
Esfuerzo normal. ( ver Figura 8.9) 
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Figura 8.9 


Esfuerzo y desplazamiento en el plano medio tangente. (Figura 8.10) 
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Figura 8.10 


Rotación alrededor de cualquier eje contenido en este plano medio. (Figura 8.11) 
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Pl Pa => 
Ta WA AAA 
Figura 8.11 


8.7.1. El funcionamiento. 

Sometido a esfuerzos y/o desplazamientos, una lámina elemental de elastómero se 
deforma como lo indican las figuras 8.9 , 8.10 y 8.11 

Esfuerzos unitarios tangenciales de cizallamiento aparecen en el plano de contacto 
de la lámina con su soporte, esfuerzos que dependen no solamente de la magnitud de las 
solicitaciones impuestas sino igualmente de la forma de la superficie de la lámina en planta 
y superficie lateral, de la naturaleza de! elastómero, de la rapidez de aplicación de los 
esfuerzos y de la temperatura. 

Estos esfuerzos unitarios tangenciales se traducen por una tendencia al 
deslizamiento, que está contrarrestando gracias a la adherencia a la lámina del elastómero 
de las placas metálicas llamadas zunchos. A espesor igual de elastómero, estos zunchos 
tienen además la ventaja de permitir, sea la disminución del asentamiento bajo el esfuerzo 
normal, sea el aumento de la carga admisible. (Figura 8.12) 





Elastómero Elastómero con Elastómero con 
sin zunchos dos zunchos cuatro zunchos 


ASENTAMIENTOS: O, >0,>8, 


El zunchado del elastómero reduce el asentamiento del apoyo, 
Zunchos = placas metálicas vulcanizadas al elastómero. 


Figura 8.12 
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En la mayor parte de los países los reglamentos permiten calcular esfuerzos unitarios 
y deformaciones de los aparatos de apoyo en elastómero zunchado, y fijan valores límites 
admisibles que no se deben sobrepasar. 


8.7.2. La concepción - las ventajas 
8.7.2.1. El principio 

Un aparato de apoyo FREYSSINET en elastómero zunchado está constituido de una 
pila de un cierto número de láminas elementales de elastómero (caucho natural o sintético) 
entre los cuales están intercaladas placas metálicas llamadas zunchos, adheridos al 
elastómero al momento de su vulcanización en calor y bajo presión. 


8.7.2.2. La gama Standard 
FREYSSINET INTERNATIONAL (F.1.) produce y distribuye una gama de aparatos 
de apoyo STANDARD cuyas características se indican más adelante. (Figura 8.13) 


Aparatos de apoyo standard FREYSSINET 


Apoyo semicubierto Apoyo recublerte 
Figura 8.13 
Estos aparatos de apoyo se realizan: 


- Por cortes de "Placas madres" de grandes dimensiones que son los apoyos estándar 
"Semi-recubiertos”. 


Las capas externas están constituidas por láminas de elastómero cuyo espesor es 
igual a la mitad de la de las capas internas. 
Los cantos de los zunchos son aparentes en las caras laterales y están protegidos 


contra la corrosión con la ayuda de un revestimiento especial a base de resinas epóxicas. 


-Por moldeado individual: estos son los apoyos estándar “recubiertos” 
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Las capas externas están constituidas por láminas de elastómeros cuyo espesor es 
igual a la mitad de la de las capas internas. Los cantos no aparentes de los zunchos están 
protegidos contra la corrosión por una capa de elastómero de 5mm. de espesor medio, 
vulcanizada en la fabricación. 

En función de las exigencias del proyecto, pueden también realizarse a pedido, 
aparatos de apoyo semi-recubiertos de dimensiones en planta diferentes de las dimensiones 
estándar. 

Así mismo las caras externas de los aparatos de apoyo pueden estar constituidos de 
zunchos metálicos en lugar de láminas de elastómeros. la superficie exterior de estos 
aparatos de apoyo llamados "de zunchos externos" está entonces protegida contra la 
corrosión por un revestimiento especial a base de resina epóxica. 

En todos los casos, todas las combinaciones de número, de repartición y de espesor 
de láminas de elastómero y de zunchos se pueden realizar, bajo reserva de respetar las 
prescripciones de los reglamentos, principalmente en materia de estabilidad. 


8.7.2.3. Las ventajas. 

Además de la economía que aportan a los proyectos, los aparatos de apoyo 
FREYSSINET en elastómero zunchado presentan múltiples ventajas técnicas: 

- Ligeros y de poco bulto, son fáciles de colocar en obra. l 

- Protegidos contra la corrosión no necesitan ningún mantenimiento. 

- De funcionamiento seguro, no tienen ni desgaste, ni bloqueo. 

- Deformables, permiten los movimientos de la estructura y pueden además jugar el 
rol de amortiguadores dinámicos. 


8.7.3. La designación. 

Los aparatos de apoyo estándar FREYSSINET se designan por sus dimensiones en 
plano expresadas en mm. Seguidas de la indicación: 

- Del número de láminas elementales de elastómero y de zunchos metálicos así 
como de su espesor respectivo, igualmente mm. para los apoyos semírrecubiertos. 

- De su espesor total en mm. para los aparatos de apoyo recubiertos. 

Por ejemplo un apoyo " semirrecubierto " 300x400x4 (10+3) mide en planta 300 
mm. por 400 mm. 

Está constituido por una pila de 3 láminas internas de elastómero de 10 mrn. de 
espesor, de 2 semi-elásticas externas de 3 mm. o sea 40 mm. de elastómero en total, y de 4 
zunchos metálicos de 3 mm. su espesor es de 52 mm. 
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La denominación de un apoyo "recubierto" de la misma constitución y de las 
mismas dimensiones en planta es 300 x 400x52. 

- Para los aparatos de apoyo de zunchos externos, la designación es idéntica a la de 
los apoyos semirrecubiertos añadiendo "de zunchos externos". Para los aparatos de apoyo 
de composición especial el número, la repartición y los espesores respectivos de la láminas 
de elastómero y de los zunchos deben detallarse y puede ser cómodo en este caso de 


subrayar las láminas de elastómero. 


8.7.4. Los componentes. 
8.7.4.1. El elastómero 

El elastómero usado para la fabricación de los aparatos de apoyo estándar 
FREYSSINET es el policloropreno, caucho sintético principalmente comercializado bajo el 
nombre de neopreno por la Du Pont de Nemours que lo fabrica y distribuye desde 1931. 

Este producto ha sido escogido en razón de su remarcable resistencia al 
envejecimiento y sus excelentes perfomances en relación a los agentes agresivos como el 
ozono, los aceites minerales, la gasolina, los solventes, los rayos ultravioleta. 

Sin embargo en caso de exigencia particular, el caucho natural puede sustituir al 
policloropreno y la adición antes de la vulcanización, de aditivos tales como los 
antioxidantes o los antiozonantes mejora sus performances en relación al envejecimiento. 

Debe notarse que numerosos reglamentos nacionales preconizan indiferentemente el 
empleo del uno o del otro de estos dos elastómeros, como compuesto de base de la mezcla 
usada para la fabricación de los aparatos de apoyo. 

La puesta a punto y la realización de mezclas especiales de elastómeros permite 
igualmente satisfacer las exigencias particulares de ciertas especificaciones de cargas: 
resistencia aumentada al frío y/o a los hidrocarburos, características mecánicas mejoradas, 


etc. 


8.7.4.2. Los zunchos. 

Las placas de zunchado son de acero dulce, conforme a los reglamentos y normas 
francesas o extranjeros en vigor. En caso de necesidad específica los espesores de los 
zunchos pueden adaptarse a los valores deseados. En el caso de uso en medio muy 
agresivo, zona marítima, ambiente químico corrosivo, se recomienda encarecidamente usar, 
ya sea aparatos de apoyo recubiertos, ya sea aparatos de apoyo semirrecubiertos con 
zunchos de acero inoxidable. 
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8.7.5. La fabricación y los controles. 

La fabricación de los aparatos FREYSSINET está asegurada en el cuadro de un 
ciclo de producción que comprende: 

- La investigación y puesta a punto de las mezclas de elastómero a base de 

policloropreno, de caucho natural, de S.B.R. o cualquier otro elastómero a escoger. 

- La preparación de mezclas. 

- El tratamiento completo de los zunchos metálicos incorporados: corte, desengrase 

y preparación para su adherencia al elastómero. 

- La confección. 

- El moldeado en prensa calentadora regulada. 

- El acabado. 

- Los controles estadísticos de los productos terminados. 


El servicio de ensayos de F.I. dispone además de equipos que permiten realizar 
ensayos estadísticos y dinámicos de los aparatos de apoyo en tamaño natural o sobre 
muestras representativas. 

Freyssinet Internacional Con cada suministro de aparatos de apoyo entrega un 
“Certificado de Conformidad” garantizando el respeto de las especificaciones contractuales 
y procedimientos de fabricación. 

A pedido, pueden efectuarse controles exteriores por organismos oficiales o de 


oficinas de control 


8.7.6. El know how (savoír taire) 

En todos los casos, la gran experiencia de F.I. en el dominio de los aparatos de 
apoyo le permite satisfacer a las demandas más exigentes de los dueños de la obra, 
suministrar a sus clientes aparatos de apoyo conformes en todos los aspectos a su cuaderno 
de cargas o a los diversos Reglamentos Nacionales e Internacionales: 

Directiva del SETRA y de la S.N.C.F.; British Standard 5400 sección 9: 1983 ; 
Especificaciones de la A.A.S.H.T.O. 1992; 

Directivas de la U.f.C. 1969, etc. 

Fichas técnicas, mas adelante, resumen las exigencias de los Principales 
Reglamentos. Ellas permiten efectuar una selección entre la gama de los aparatos de apoyo 
estándar FREYSSINET, o eventualmente un dimensionamiento rápido en función de los 


datos del proyecto. 
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Además gracias a los programas de cómputo electrónico F.I. está en posición de 
aportar al usuario toda la asistencia técnica que podría serle necesaria para el 
dimensionamiento de los aparatos de apoyo. 

Puede suceder que en el caso de fuertes cargas, de grandes desplazamientos ó de 
grandes desplazamientos ó de grandes rotaciones, loa aparatos de apoyo en elastómeros 
zunchados no pueden utilizarse. 

Para adoptar una solución a estos problemas F.I. produce y distribuye diferentes 
tipos de aparatos de apoyo. 

Aparatos de deslizamiento: Neoflón 

Aparatos de apoyo mecánicos a discos esféricos: Tetrón 


8.7.7. Dispositivos especiales. 

En caso de necesidades particulares F.I. puede estudiar a pedido todo dispositivo 
especial asociado a los aparatos de apoyo. 

Dispositivo antiresbalamiento 

Si la relación del esfuerzo tangencial aplicado a un aparato de poyo al esfuerzo 
normal concomitante es inferior al coeficiente de fricción entre apoyo y soporte, es 
necesario precaver todo resbalamiento posible. 

Pueden adoptarse diversas disposiciones, y su selección depende de las condiciones 
reales de uso. 

El aparato de apoyo puede ser: 

- Sea pegado al soporte con ayuda de un adhesivo-resina epóxico por ejemplo, 

cuando el esfuerzo tangencial es débil. 

- Sea empotrado en el concreto de la obra. 

- Sea provisto de anclajes soldados o atornillados. 

- Sea provisto de zunchos externos en láminas estriadas. 

- Sea sujeto lateralmente por tacos, sellados (soporte concreto), o soldados (soporte 


metálicos). 


En los últimos cuatro casos, los zunchos externos del aparato de apoyo son gruesos. 
(Figura 8.14) 


8.7.7.1. Dispositivos de distorsión limitada o bloqueada. 
El aparato de apoyo esta montado en una caja metálica mecano soldada provista de y 
tacos que según su posición respectiva limitan o bloquean la distorsión al mismo tiempo 


que permiten la rotación. 


Puentes Pág. 8 -17 


Capítulo 8. Aparatos de Apoyo 


La caja presenta nervios o anclajes que permiten su fijación al soporte. (Figura 8.15) 


E, 


Figura 8.14 


Figura 8.15 


8.7.7.2. Dispositivos anti-levantamiento. 

Si debido a ciertas combinaciones de cargas, el esfuerzo normal aplicado al aparato 
de apoyo puede volverse negativo (Tracción), es necesario prever un dispositivo que 
impida el levantamiento. 


Un tal dispositivo esta presentado en el (Figura 8.16) a titulo de ejemplo. 








ALMA LA AAA A AAA, 


Figura 8.16 
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Hay la posibilidad de poderse estudiar y fabricar otros sistemas a pedido. 


Diferentes tipos de aparatos de apoyo. 

En los casos en los que las rotaciones sean muy importantes se da a los apoyos la 
forma de lentes biconvexas de concreto ubicadas entre placas de elastómero zunchados. 
Estas rotulas pueden combinarse con apoyos planos que aumentan al mismo tiempo su 
movilidad en el sentido horizontal. 

Para aplicaciones particulares se han usado secciones tales como de la figura 8.16 

Pero ahora se las considera obsoletas y caras y en algunos casos insatisfactorias. La 
forma Standard plana de los apoyos es cuadrada o rectangular y para la mayoría de las 
aplicaciones es la forma mas satisfactoria. 

Sin embargo se han desarrollado apoyos de planta circular siendo su mayor ventaja 
el no tener dirección preferida ni esquinas, y en estructuras complejas pueden acomodar 
combinaciones de fuerzas de corte sin el peligro de concentraciones de esfuerzos en el 
caucho. 

Sin embargo el rectangular es el mas simple de fabricar y es probablemente el que 
permanezca como el tipo Standard. 


8.8. Diseño de los apoyos. 
El procedimiento de diseño esta basado en la ASSHTO-LRFD. Para su mayor 
comprensión se desarrollara paso por paso mediante la solución de un ejemplo posterior. 
Los pasos a seguir para el cálculo del elastómero son los siguientes. 
1.- Determinar el movimiento de la viga maestra debido a la temperatura. 
2.- Determinar el acortamiento de la viga maestra debido al post tensado y a la contracción 
del concreto. 
3.- Escoger el espesor del apoyo basándonos en el movimiento total requerido del apoyo. 
4.- Calcular el tamaño del apoyo basado en el esfuerzo de compresión para el mismo. 
5.- Calcular la compresión instantánea por deflexión. 
6.- Combinar la rotación máxima del apoyo. 
7.- Comprobar la compresión y rotación del apoyo. 
8.- Comprobar la estabilidad del apoyo. 
9.- Comprobar el acero reforzado del apoyo. 
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Ejercicio.8.I 
Se tiene la siguiente figura 8.17: 
A B A 
40 m 40 m 
Figura 8.17 
Datos: 
L Luz expandible del puente 40 m. 
Rp Reacción por carga muerta en la viga. 690 kN. 
RL Reacción por carga viva (sin impacto) en la viga 220 kN. 
de Estado de servicio limite para el diseño a rotación del apoyo 0.025 rd. 
AT Máximo cambio de temperatura 21C? 
Apr Acortamiento de la viga debido a post tensado. 21 mm. 
AsH Acortamiento de la viga debido a encogimiento del concreto. 2 mm. 
G Modulo cortante del elastómero 0.9 ~ .38 MPa. 
y Factor de carga a temperatura uniforme 1.2 
AFrH Limite de fatiga para la constante de amplitud para la 165 MPa. 
categoría A. 
E, Usando durometro 60 para apoyos reforzados 350 MPa. 


Esfuerzo limite del acero reforzado. 


Apoyo móvil usado: 

1.- Movimiento por temperatura. 
El coeficiente térmico a. para una densidad normal de concreto es: 
a= 10.8 x 10% /C* 
Arem = (a ADL) = (10.8 x 10% /C°)(21 C°)(40000 mm.) = 9 mm. 


2.- Acortamiento de la Viga 


Apr = 21 mm. Asy = 2 mm. 
3.- Espesor del Apoyo. 


h,: = Espesor total del elastómero 
h = Espesor de cada capa de elastómero 
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N = Numero interior de capas entre cada capa de elastómero 

As = Movimiento longitudinal maximo del apoyo = y(Aremp + Apr + As) 
As = 1.2 (9 mm. + 21 mm. + 2 mm.) = 38.4 mm. 

hr: = Espesor del apoyo > 2 As 

hr = 2 x 38.4 mm. = 76.8 


Entonces intentamos con h,; = 120 mm, h,; =20 mm yn =5 


4.- Tamaño del apoyo. 
L = Longitud del apoyo. 
W = Ancho del apoyo. 
Si = Factor de corte para el espesor de cada capa del apoyo: 
5, = LW 
2h, (L+W) 


Para un apoyo sujeto a deformaciones de corte, el esfuerzo de compresión debe 
satisfacer: 
os = Promedio del esfuerzo de compresión debido a la carga total < 1.66GS < 11 
o. = Promedio del esfuerzo de compresión debido a la carga viva < 0.66GS 
pi R __1.66GLW 
° LW 2h;(L+W) 


Asumiendo un os critico, y resolviendo por prueba y error para L y W. 
L = 300 mm.y W = 460 mm. 


S LW E (300mm. )(460mm.) LAA 
2h ,(L+W) 2(20mm.)(300mm.+460mm) ` 
. R,_  (220000N) 





ps = —_ EA 1,6MPa 
- LW  (300mm.X460mm) 


< 0.66GS =0.66(1.0MPa)(4.54) =3.0MPa 


5.- Deflexión instantánea por compresión. 


Para os = 6.59 MPa y S = 4.54 uno puede determinar el valor de e; de la figura 8.18 
si = 0.62 


Zor 0 
a= a h; 


= 6(0.062)(20 mm) = 7.44 mm. 
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Shape Factor 12 


60 durometer 
reinforced 
bearings 


Compressive Stress (MPa) 





0 1 2 3 4 5 6 7 
Compressive Strain (%) 


Figura 8.18 


6.- Máxima rotación del apoyo 
La capacidad rotacional del apoyo se puede calcular como: 
_ 29 2(7.44mm) 
capacidad — L = 300mm 


z 


á =0.05 rad < ásisoso = 0.025 rad satisface. 


7.- Compresión y rotación combinada del apoyo. 
a.- Requerimiento de levante 


2 
ó, levante = 1.0GS S ] a ] 
n h, 


2 
os fam) =6.13 MPa < ó, =6.59 MPa satisface. 


20 


b.- Requerimiento para deformación por corte 


=1.0(1 21450) 
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2; 
6... =1.875GS 1020 des | L ) 
n ri 


2 
= Lssaoaso|i- 0.20 CA) | = 6.60 MPa < ó, = 6.59 MPa satisface. 


8.- Estabilidad del apoyo 

Los apoyos deben ser diseñados para prevenir inestabilad en el estado límite último 
de las combinaciones de carga. 

El promedio del esfuerzo de compresión en el apoyo esta limitado por la mitad de la 
curva de esfuerzo. 

Para este ejemplo, la plataforma del puente, si se traslada libremente 


horizontalmente, el promedio del esfuerzo de compresión para la carga muerta y viva, Os 











debe satisfacer: O; S 2 
2A-B 
Donde: 
1 92 n poa Pan 
aA oe E PO 
ee a aa o P00 
W 460 mm 
B= 2.67 = E 2.67 - - 0.08 
S(S+2.0),[1+ DOT ASADO y E 
4.0W 4.0(460 mm) 
G 1.0 MPa 





= == =6.87>6, satisface. 
2A-B  2(0.11)(0.08) i 


9.- Refuerzo de acero para el apoyo. 

El refuerzo de acero para el apoyo debe ser diseñado para sostener el esfuerzo 
tensiónante inducido por la compresión del apoyo. El espesor del refuerzo de acero, hs, 
debe satisfacer: 
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a.— En estado de limite de servicio 


h > 3,0, 
Ss F, 
_ 320 mm)X6.59 MPa) 
350 MPa 


b.— En estado de fatiga limite 


=1.13 mm. 


2h axó, 
> max L 
_ 2(20 mm)(1.6 MPa) 
165 MPa 


= 0.39 mm. 


Donde hmax = Espesor del espesor de cada capa e elastómero en el elastómero de 
apoyo = hy 

Entonces se tiene como resultado los siguientes detalles del elastómero de apoyo. 

Cinco capas interiores de 20 mm. de espesor cada una. 

Dos capas exteriores de 10 mm. de espesor cada una. 

Seis refuerzos de acero de 1,2 mm. cada una. 

Espesor total del apoyo 127,2 mm. 

Dimensiones del apoyo: 300 mm. (Longitudinal) x 460 mm ( Transversal) 
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Es necesario que el estudiante, futuro ingeniero comprenda los conceptos básicos de 
los Puentes para que tengan un buen criterio en el diseño de estos elementos. Pudiendo de 
esta manera escoger entre una vasta cantidad de materiales, formas y tipos de puentes, 
dependiendo de los cuales la mayor o menor economía de los proyectos a realizar. 


Los puentes permiten que el diseñador se deje llevar por su imaginación en la 
solución de los problemas debido a la inmensa cantidad de tipos y diseños de los mismos, 
los cuales incluso pueden ser combinados dando como resultado verdaderas obras de arte 
de la ingeniería civil. 


Los puentes son una parte importante del patrimonio en infraestructura del país, ya 
que son puntos medulares en una red vial para la transportación en general y en 
consecuencia para el desarrollo de los habitantes Preservar este patrimonio de una 
degradación prematura es, pues, una de las tareas más importantes de cualquier 


administración de carreteras sea publica o privada. 


Para ello hay que dedicar medios humanos y técnicos suficientes que permitan tener 
un conocimiento completo y actualizado de su estado, que permita definir el volumen de 
recursos necesarios para su conservación, y garanticen el empleo optimo y eficaz de dichos 
recursos. 


En el terreno de la normatividad también seria útil ampliar la existencia sobre 
productos de reparación y protección del concreto. En relación con dichos productos 
también hay que promover la formación de equipos y empresas especializadas en su 
aplicación que se sumen a las que ya están en el mercado. 

La conservación de puentes es muy viable; se ha demostrado, a través de varios puentes que 
se creían inservibles, en la práctica, que con la aplicación del proceso de conservación se 


arrojan datos exitosos. 
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Se ha demostrado que los productos y procedimientos empleados en la conservación 
de puentes han evolucionado en tal forma que las estructuras mejoran su capacidad de 


resistencia, mucho más que en un estado original. 


Se deben proponer períodos de supervisión más cortos para los puentes más 
importantes, como los internacionales (que tienen gran aforo); puentes especiales como son 
los atirantados o lanzados (de gran longitud y altura); y también se deben hacer paquetes 
para supervisión de puentes de tramos más importantes para la red vial. 

Todo esto con el fin de hacer del proceso de conservación un proceso más dinámico 
mediante el cual se garantice la estabilidad de la red y el desarrollo de más ciudades del 
país 


Como un recordatorio a los futuros inspectores de puentes, las siguientes líneas son 


de suma importancia para la formación de los mismos, y son síntesis de lo que se busca en 


una inspección de cualquier tipo: 
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Universidad Católica Boliviana, UCB www.ucbcba.edu.bo Bolivia 
Universidad Mayor Real y Pontificia de picas Bolivia 
San Francisco Xavier de Chuquisaca AAA AAA 
Universidad Técnica de Oruro, UTO www.uto.edu.bo Bolivia 
Universidad Autónoma de Laguna www.angelfire.com/al3/colegioual/index.htm Ed 
. E e México 
(Colegio de Ciencias e Ingenierías) 
Instituto de Ingeniería UNAM WWw.unam.mx México 
Universidad Francisco de Paula Santander www.ufps.edu.co Colombia 
Universidad de LA Salle www.lasalle.edu.co Colombia 
Universidad Politécnica de Madrid WWW.Upm.es Colombia 
Universidad Internacional de Japón www.iuj.ac.jp España 
Universidad de Baltimore www.ubalt.edu Japón 
Universidad de Boston web.bu.edu E.E.U.U 
Universidad de Coneticut www.uconn.edu E.E.U.U 
Universidad de Georgetown www.georgetown.edu E.E.U.U 
Universidad de Harvard www.harvard.edu E.E.U.U 
Universidad de La Florida www.ufl.edu E.E.U.U 
Universidad de New Haven www.newhaven.edu E.E.U.U 
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Universidad de Nueva Inglaterra www.une.edu E.E.U.U 
Universidad de Princeton www.princeton.edu/index.shtml E,E.U.U 
Universidad de Toronto www.utoronto.ca/uoft.html E.E.U.U 
Universidad de Yale www.yale.edu E.E.U.U 
Universidad Estatal de Delaware www.dsc.edu/index2.html E.E.U.U 
Universidad Estatal de Florida www.fsu.edu E.E.0.U 
Universidad Internacional de Florida www.fiu.edu/choice.html E.E.U.U 
Universidad de Oriente www.uo.edu.cu/ Cuba 
Universidad de la Republica de Cuba www.web.net/cuba_university/ Cuba 
Universidad de Chile www.uchile.cl/ Chile 
Pontificia Universidad Católica de Chile www.puc.cl/ Chile 
Tecnológico de Monterrey www.mty.itesm.mx/principal.html México 
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